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1 
本論文で用いた主な記号および用語
主な記号
。 :償補剛材(あるいはダイアフラム)間隔
A :鋼断面の断面積
Ar :補強フランジの断面積
AT :縦補剛材 l本の断面積
ATEO寸:実験供試体 TEO-lの断面積
ATER-2:実験供試体 TER-2の断面積
b :縦補剛材によって区切られる板パネルの幅(縦補剛材間隔=B / n) 
bf :補強フラ ンジの板幅
) bw :既存の縦補剛材の付根位置から補強フランジ下面までの距離
~ ， B :補剛板パネルの全幅
~ C : 解析モデルの粘性減衰定数
~ i ~ :補強後の断面の中立軸と補強フランジの中立軸との距離
D :板曲げ剛度
H Es :鋼材の弾性係数
?l EC :コンクリートの弾性係数
fj f :塑性領域における鋼材の応力ーひずみ曲線の二次勾配
F， :構造部材の未知の復元力
~~ F" :上部構造の慣性力
hc :コンクリートの充填高さ
~1 hs :縦補剛材の高さ
h; :よ開設縦補剛材の板幅
H :水平荷重
Hy :降伏曲げモーメ ントを与える水平荷重(理論降伏水平荷重)
I; :補強後の縦補剛材の断面二次モーメント
乙 :縦補剛材の付根回りの断面二次モーメント
I; :捕設縦補剛材の付根回りの断面二次モーメ ント
Iwq :横補剛材(ダイヤフラム)の必要最小断面二次モーメント
k :座屈係数
kF :補剛板パネル全体の座周係数
kp :周辺単純支持板の座屈係数
ks :自由突出板の座屈係数
K :柱部材の剛度
11 
K， 
L 
L。
LC/ 
Le 
Lb 
Ln 
L P 
Lreg 
Lsg 
M 
M P M; 
Mpc 
Mu 
Mu.anc 
Mu( 
Muo 
Muco 
My 
n 
?
N 
Np~ 
p p 
PYSA 
RF 
R: F 
RR 
R: R 
Rs 
R~ 
????、??
T 
:等価水平剛度
:柱基部から水平荷重の載荷位置までの距離(橋脚高さ)
: 1.000 kN定圧ジャッキの固定点間距麟
:中詰めコンクリ ートの充填高さ
:補強フランジ両端のボルト問の距離
:高力ボルトの設置間隔
:追加コ ンクリートの充填高さ
:柱基部から EPS断面設置位置までの距離
:高力ボル トの設置間隔
: EPS断面の区間長さ
:解析モデルの上部構造質量
:鋼断面の全塑性曲げモーメ ント
:補強対象鋼断面の Mpから換算される柱部材下端に作用する曲げモーメ ント
:合成断面の全塑性曲げモーメント
:実験供試体の最大曲げモーメン ト
:アンカーボルトの終局曲げモーメント
:合成断面の終局曲げモーメ ント
:コンクリートを充填しない実験供試体の最大曲げモーメント
:コ ンクリー トを充填した実験供試体の最大曲げモーメ ント
:鋼断面の降伏曲げモーメント
:縦補剛材によって区切られる板パネル数
: J開設縦補剛材によって区切られる板パネルの数
:軸方向圧縮力
:補強前の鋼断面の全塑性軸方向圧縮力 (=σyA)
:取り出した柱部材の全塑性軸方向力
:解析モデルにおけるエンドギャップの全塑性軸方向力
:補剛板パネル全体の幅厚比パラメータ
:補強後の補剛板パネル全体の幅厚比パラメータ
:縦補剛材問の板パネルの幅厚比パラメータ
:補強後の既設縦補剛材問の板パネルの幅厚比パラメータ
:縦補剛材の幅厚比パラメータ
:鳩設縦補剛材の幅厚比パラメータ
:時間に関する縮尺率
:寸法に関する縮尺率
:単位長さ当たりのせん断力
: Ppの 100分の lのカによる曲げに伴うせん断力
:固有振動周期
:;補剛板の板厚
lV 
to : RR=O.4を与える板厚
teq : RR= R~ を満足する補剛板パネルの板厚(等価板厚)
η :補強フランジの板厚
t s :縦補剛材の板厚
t; :明設縦補剛材の板厚
企t :時間刻み
u :着目補剛板パネル問の平均縮み量
u。 :解析モデルにおける荷重載荷長の軸方向縮み
V0.max :板パネルの初期たわみの最大値
W :鋼断面の断面定数
w :断面コーナ一部のたわみ あるいはダイアフラム位置のたわみがゼロとなるように補正した相
対たわみ
WOmax :補間IJ板パネル全体の初期たわみの最大値
x :応答水平変位
ぇ :応答水平速度
反 :応答水平加速度
Z :水平地震加速度
α。 :限界アスペクト比
αs : EPS断面の縦補剛材のアスペクト比
αsg : EPS断面の縦補剛材問の板パネルのアスペクト比 (=Ls/?Ib) 
α1 :補剛板パネルのアスペクト比
s) :コ ンクリートを充填しない鋼製柱部材からの強度上昇率
ん :コ ンクリートを充填した鋼製柱部材からの強度上昇率
Y :縦補剛材の剛比(縦補剛材 1本の曲げ剛度と補剛板パネル全体の絞曲げ剛度に対する比)
y* :禅性庵屈理論に基づく縦補剛材の必要最小剛比
YN :道路橋示方書で与えられる縦補剛材の必要最小剛比
y; :上回設縦補剛材の剛比
δ95 :最大曲げモーメ ントから 95%まで耐荷力が低下した時の水平変位
& :供試体の弾性変形
O， : EPS断面より下端断面の回転角による水平変位
5max :最大応答変位
ゐ : EPS断面の変形による水平変位
t :供試体基部の回転角により生じる変位
δR :残留変位
δs :縦補剛材 1本の断面積比
δ; :憎設する縦補剛材 1個の断面積比
仇 :;最大曲げモーメント時の水平変位
ゐ :降伏水平変位
V 
， 
εpu 
εy 
ε 
θ 
ら
。req
8u 
8y 
μs 
μc 
μu 
μ95 
ご
ρ。
ρae 
σc 
σd 
σy 
σtu 
σ 
φ 
やp
: EPS断面の終局ひずみ
:鋼材の降伏ひずみ
:平均圧縮ひずみ
:部材回転角
: EPS断面の回転角
:耐震上必要な部材回転角
: Muoあるいは Mucoに対応する部材回転角
: Myに対応する実験供試体の降伏部材回転角
:鋼材のポアソ ン比
:コ ンク リートのポアソ ン比
:塑性率 (=仇/δy) 
: 95%塑性率(=d;5 /δy ) 
:中立軸の位置
:ボルトの許容力
:地震荷重に対するボルトの許容力
:軸方向厄縮応力
:コ ンクリ ートの一軸圧縮強度
:鋼材の降伏応力
:鋼材の引張強度
:平均圧縮応力度
:曲率
: EPS断面の平均曲率
主な用語
CPZM 
EPS断面
RBS 
USSP 
1種地盤
111種地盤
エンドギャ ップ
:ζontrolled Elastic Zone担ethodの略で，地上部の鋼断面を制御断面とし，制御断
面の鋼材の塑性変形を利用して，部材の変形性能を高めることを期待する耐震
設計法の総称
: ~mbedded Plastic Segmentの略で，コンクリート充填柱部材内に設置する鋼断面
:EeducedEeamEectionの略で，梁と柱の接合部での損傷発生を防止するために梁
の一部を切り取る構造をいい，主に建築分野で用いられる
:豆ltimate~trength of ~teel Plated Structuresの略で，補剛板構造の弾塑性有限変位
解析を行うための専用プログラム
: 1種地盤および 111種地盤のいずれにも属さない洪積地盤および沖積地盤
:沖積地盤のうち軟弱地盤
:補強部材を縦補剛材に設置する際，ダイアフラムと縦補剛材との交差部分付近
Vl 
の補強しない区間
ハイブリッド地震応答実験 :コ ンビュータ上での逐次数値積分による応答解析と.コンビュータでオン
ライン制御された載荷用アクチュエータとを組み合わせて，供試休に対して模
擬的に動的載荷を行う実験方法
rf1詰めコ ンクリー ト
:橋の供用期間中 に発生する確率が高い地震動で、あり弾性応答加速度が 200~300
galの震度法レベルの地震動
:矯の供用期間中に発生する確率が低いが大きな強度をもっ地震動であり.タイ
プ1:弾性応答加速度が 700~1 ，OOO galで関東地震のようなプレー ト境界引の大
地震，タイプ1:弾性応答加速度が 1，500~ 2，000 galで内陸直下刑の強地復
:レベル 2地震動に対応した耐震設計がなされておらず，p住居耐ィ宵カが不足し.
十分な変形性能を確保できない補剛板構造からなる鋼製橋脚
:補剛板構造からなる柱部材の内部に，補剛仮パネルのA周変形を防止すゐこと
を目的として充填されるコンクリート
:レベル 2地震動に対応できるように座屈耐荷カを高めた補剛板構造からなる鋼
製橋脚
:地震の影響によって構造物に生じる作用を静的な荷重に置き換えて耐震話作能の
照査を行う方法
:柱部材のなかで最初に塑性化する断面で 柱部材の耐荷力特什および変形性能
の決定に著しい影響を及ぼす断面
:断面全体が降伏に至るときの圧縮荷重
:車両等の衝突による大変形を防止するために，鋼製橋脚の基部に充換されてい
る比較的低強度のコンクリ ート
:複数の縦補剛材によって補剛された補剛板
:複数の補剛板パネルから構成される断面構造
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第 1章 緒論
1. 1本論文の背景
鋼材は，コンクリートの約 3倍の比強度(強度の比重に対する比)を有し，ねばりに富んだ建設材料
である.したがって 鋼製橋脚は，同じ荷重条件で設計された鉄筋コ ンクリー ト橋脚(以下， RC 橋脚
という)と比較すると より小断面かつ軽量に設計することが可能である.銅製橋脚は，溶妓組立部材
により複雑で多様な形状の橋脚を形成でき，現場での工期短縮も図れることから，空間的な制約が多く
建築限界等の規制が厳しい都市内，地盤条件の軟弱な海上部 ・沿岸哩立地，および複雑な橋脚l形状が必
要となる場所等 RC橋脚!での建設が困難な場所に建設されている.鋼製橋脚の柱部材を檎成するフラ
ンジプレートには主に板厚40mm以下の鋼板が用いられ，柱部材高さ方向の作用曲げモーメン トの分布
形状に応じた縮脚尚さ方向に板厚の異なる変断面構造，および座屈に対する抵抗を高めるため複数の縦
補剛材により 補強・補岡IJされた補岡IJ板織造が採用されている.柱部材の下端には車両等の衝突による大
隙傷を防止するため 低強度のコ ンクリ ート (以下 中詰めコ ンクリ ートと いう)が充境されているの
が通常である(図-1.1参照).この中詰めコンクリートは強度部材として考慮されず その白mのみを々
慮してコンク リートを充填しない鋼製橋脚として既設の鋼製橋脚は設計されてきた.断面形状は，図-}.2 
に示すように 円形断面 矩形断面，あるいはコーナ一部を円弧状にした R付断面など，また，情脚形
式も，単柱形式から複雑な形状のラーメン橋脚までと，鋼製矯脚は多様であり，多くの設計パラメータ
を有する構浩である.ただし 一般に RC橋脚!と比較して製作費が高 く，賂屈変形により急激な耐荷力
の低下が発生する補剛板構造を鋼製橋脚として用いる例は 海外ではほとんど見られない.
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図-1.1 単柱形式の既設銅製橋脚の例
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図-1.2 銅製橋脚の断面の例
1995年 1月 17日未明に発生した兵庫県南部地震により，鋼製橋脚は，脚柱の)ギ壊 (2例)をはじめ，
補剛板パネルの局部座屈変形，箱断面柱部材角部の溶接割れ，鋼製ラーメン橋脚償梁腹板のせん断賂屈
をはじめとする座屈変形および脆性的な亀裂の発生など多くの被害を受けた.柱部材下端の基部定着部
にも，アンカーボルトの伸び ・破断，および柱部材下端の溶接割れなどの損傷が見られた[1.1r-..， 1.5].地
上部の構造部材が限定された範開に損傷を受け，その程度が軽微である場合には，損傷部材 ・損傷鋼板
を補修 ・補強する，あるいは新しい鋼板と取り換える復旧方法が採用された.路面下の基部定着部が照
傷を受けた場合には，大掛か りな補修 ・補強工事とそれに伴う交通遮断とが必要となり，多大な時間と
費用とを要した.また，従来の補剛板橋造を有する既設の鋼製橋脚の耐震性の不足が改めて指摘された.
十分な耐震性を有しない既設の単柱形式矩形断面の鋼製橋脚の主な耐震性向上法r1.6r-..，1.11]には， (i) 
コンクリ ート充填補強工法(柱部材にコ ンクリ ートを追加充填する)，および (i)縦補剛材補強 ・追加
工法(縦補剛材を補強 ・追加する)が挙げられる.コ ンクリー ト充填補強工法は，補剛板パネルの局部
座屈の発生を防止し，部材の耐荷力と変形性能とをともに改善できることを期待した方法である.縦補
剛材を追加 ・補強する方法は，補剛板パネルの座屈強度を向上させることによって，柱部材の変形性能
を主として改善できることを期待した方法であり，コンクリートを充填した柱部材の耐荷カがアンカ一
部の耐荷力を上回る場合，すなわちコンクリート充填補強工法の適用が困難な場合に採用される.
ここで，鋼製橋脚を支持するアンカ一部の設計には，図-1.3に示すように 引張力に対してはアンカ
ーボルトで， ).t縮力に対してはベースプレー ト下面のフーチングコンクリートで抵抗する鉄筋コンクリ
ート方式 (RC方式)[1.12]，およびベースプレート下のコンクリー トによる支圧の効果を考慮せずア ン
カーボルトとアンカーフレームとで地震力に抵抗する(杭方式)[1.13r-..， 1.15]の2つの設計法がある.RC 
方式で設計される柱部材下端のベースプレートは，格子状に補剛され ベースプレート下面のコ ンク リ
ートが確実に支圧に抵抗できるように配慮されている.基部定着部が杭方式で設計され ベースプレー
ト下面にコンクリートが確実に充填されている場合には，ベースプレート下面のコンクリートによる支
圧の効果を考慮する とア ンカ一部の挙動は，アンカーボルトを鉄筋とみなし RC方式で設計された基部
定着部の性状に近いとされ[1.16r-..， 1.18]，実際には設計耐力よりも耐力が大きいと推察される.杭方式は
日本道路公団，首都高速道路公団，および名古屋道路公社などで， RC方式は阪神高速道路公団，およ
び大阪市などで採用されている.
定着部が RC方式で設計されている既設の銅製橋脚にコンクリ ートを充填する場合には 杭方式の場
合と異なり，アンカ一部の終局強度が比較的正確に評価され設計耐力と実際の耐荷力とがほぼ等しいこ
と[1.19]，および中詰めコンクリートの影響により実際の柱部材の耐荷カは設計値と比較しでかなり上昇
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していると考えられることから 柱部材の耐街力が定着部の耐荷力に比べて相対的に大きくなると考え
られる.すると，強地震動が作用する場合，兵庫県南部地震により定着部に被害を受けた銅製橋脚のよ
うに，低サイクル波労に起因する路面下に位置する柱部材下端断面のコーナ一部での鋼板の割れやア ン
カーホルトの伸びや破断などの発生が懸念される[1.20].
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図-1.3 アンカ一部の力学モデル
路面下にある柱部材基部への煩傷発生は 被災後の緊急点検や応急復!日を行う際，専問機械常により
路面を掘削し柱部材基部を露呈させる必要が生じるため，住部材基部付近への照傷か怨定される耐炭補
強法の採用は耐震設計上の修復作の観点か ら好ましいとは言えない.したがって.柱rIf)材基部付近での
損傷を防止あるいは低減できる耐震構造の採用が合理的， 経済的であると考えられる.とりわけ，ア ン
カ一部の補修あるいは補強が困難である既設の鋼製橋脚の耐震性向上に際してはF 柱基部ての損傷を防
止あるいは低減でき，かつレベル 2地震動[1.21]に対応した補剛板パネルの変形性能を確保できる耐康代
向上法を適用するととが重要である.また，その耐震性向上法によって得られる補強効果，補強後の柱
部材の耐震性能，および補強後の限界状態を明らかにする必要がある.既設の鋼製橋脚の耐震補強のよ
うに，新たに部材を追加して既存の構造の 部ーを補剛ある いは補強する場合には，補強後の社郎材は桃
造が複雑となるため， これまでの設計に用いられていた経験式および設計式をそのまま適用できるか汚
か不明な点が多い.したがってー補強後の柱部材の塑性後の挙動について十分に把揮するためには，丈
験的な評価手法によって補強後の柱部材の耐荷力あるいは変形性能を評価する方法が有効である.
1. 2本論文に関連する既往の研究概要および既設鋼製橋却の耐震性向上法に関する現状
a.兵庫県南部地震発生以前の耐震設計
兵庫県南部地震の発生以前から，薄肉補剛板構造により構成される矩形断面銅製橋脚の耐荷カと変形
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性能とに着目し，十分な耐震性能を確保するための研究が実施されていた[1.22""'1.24]・建設当時の設計
法にしたがって設計された鋼製橋脚は， (i)橋脚頂部の水平変位 δが降伏水平変位 δyの 2.0""'2.5倍で
補剛板パネルが座屈変形するため，適切に設計された RC橋脚よりも変形性能が小さく，弾性応答加速
度が 1，000gal程度の地震動に対する安全性に問題があり [1.25]，(i)座屈の防止には，補剛板パネルおよ
び縦補剛材間の板パネルの幅厚比を制限することが有効である[1.20]. (ii)幅厚比制限が適切でないと，
鋼材の塑性変形が十分生じないうちに座屈が発生するため変形性能はあまり期待できず， (iv)幅厚比制
限を厳しくして局部座屈を許容しない場合には疲労の累積は逆に顕著になり割れが発生するため，座間
以外に疲労亀裂が引き金となって脆性的な破壊も起こりえる[1.20，1.24]. さらに， (v)断面の決定に考
慮する地震動と耐震性能の照査に考慮する地震動との 2段階の地震動を設計で考慮する 2段階設計法の
必要性についても述べられていた[1.24].鋼製橋脚の補剛板パネルの耐荷力を向上するための幅厚比制限
に関する知見としては，例えば文献 1.20によると，制御断面(地震力を受けた際、，橋脚柱部材において
最初に塑性化する断面で，この断面で柱部材のじん性を確保する)では縦補剛材聞の板パネルの幅厚比
パラメータ むを 0.4以下， 縦補剛材の剛比 yを弾性座屈理論に基づく必要最小剛比 y*の 3倍以上，
縦補剛材の幅厚比パラメータ Rsを0.5以下，軸方向圧縮力 Pと断面が全降伏に至る全塑性軸方向)ギ縮カ
Pyとの比 P/Pyを0.07以下とすること，ならびに制御断面以外の断面では んを 0.5""'0.7，んを 0.7以下，
縦補剛材の剛比 yを道路橋示方書で定める必要最小間IJ比 YN以上とすることが述べられていた.しかし
ながら，当時，銅製橋脚の設計は，設計水平震度が 0.2""'0.3(弾性応答加速度が 200gal程度)で，地震
時には安全率 1.7に地震時の許容応力度の害IJ憎し係数 1.5を見込んだ弾性設計を基本とし，塑性域での
柱部材の耐荷力あるいは変形性能を考慮していなかったこと[1.27]，なによりも実際に地震によって鋼製
橋脚が損傷被害を受けなかったこと等から，それらの成果は，各設計基準 ・指針等へ反映されていなか
ったものと考えられる. 方ー RC橋脚は 早くから塑性域での耐荷力および変形性能に着目した研究
がすすめられ，最大の弾性応答加速度がし000gal程度であるが，道路橋示方書にも既に大地震を対象と
した地震時保有水平耐力照査法が規定されていた.
b 兵庫県南部地震発生以降の耐震設計
地震直後の 1995年 3月には 土木学会内に「耐震基準等基本問題検討会議Jが設置され 震富の軽
減を目的と した耐震基準等の基本的方針についての検討が始められた.そして，同年 5月には，従来の
設計対象地震(レベル l地震動，弾性応答加速度が 200""'300 galの震度法レベルの地震)，およびレベル
2・タイプI地震動(弾性応答加速度が 700""'1，000 galで関東地震のようなプレート境界型の大地震)， 
および兵庫県南部地震のようなレベル 2・タイプ 1地震動(弾性応答加速度がし500""'2，000galで内陸直
下型の強地震)という強さの異なる地震動を定義し，いわゆる 12段階設計法Jならびに「性能規定型
設計法j を提唱している「第 次ー提言Jおよび「第二次提言J[1 .28， 1.29]が公表された.その中で，既
存土木構造物の耐震診断を早急に実施し，新しい基準を満たさない全ての構造物に耐震補強を施す必要
性のある ことが強調されている. 4 方，日本道路協会でも，建設省(現，国土交通省)の指導のもとに，
「兵庫県南部地震道路橋震災対策委員会j が設けられ， 地震により被災した道路橋の復旧方法について
検討された.1995年 2月には， r兵庫県，南部地震により被災した道路橋の復旧に係る仕様(案)J(以下，
復旧仕様という)[1.30]，同年 5月には，復旧仕様にもとづく設計計算例[1.31]も作成されている.
その後，レベル 2地震に対しても，致命的な被害を防止し，限定された損傷にとどまるような橋脚，
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とくに鋼製橋脚の新たな設計法を確立するために，建設省土木研究所(現，独立行政法人土木研究所)， 
首都高速道路公団，阪神高速道路公団，名古尾高速道路公社，鋼材倶楽部(現 F 日本鉄鋼連関)7 および
日本橋梁建設協会が中心となって 実矯脚の約 1/3'"-1/4のスケールの大引実験供試体を用いた繰返し載
荷実験，およびハイブリッド地震応答実験(コンビュータ上での逐次数値積分による応答解析と，コ ン
ビュータでオンライン制御された載荷用のアクチュエータによる復元力実測実験とを組み合わせて，供
試体に対して擬似的に動的載荷を行う仮動的実験方法)とか実施された[1.32'"-1.40].ここでは， 主に，
従来の断面構浩よりも優れた耐荷力特性と変形性能とが期待できる合成断面の採用や 新設の銅製橋脚!
を対象とした変形性能を確保するための構造の有効性などについて検討されている.
新設の矯脚に対して，土木学会の提言や上述の研究成果を踏まえた設計をできるだけ早く行うべく
1996年 12月には?道路矯示方書 ・同解説 ・V耐震設計編[1.41]か改訂された.ここでは，従来の震度法
レベルの地袋をレベル 1地震動 プレート境界型の大地震をレベル 2(タイプ 1)地震動 また内陣直下
刑の地媛をレベル 2(タイプ1)地震動と定め，それぞれの地震動に対する設計法が示された.さらに，
動的応答解析による照査が推奨され，所定の応答加速度スペク トルにフィ ットするように振幅調恕され
た照査用の地震加速度波も提案されている.新設の鋼製橋脚の場合には レベル 2地震動に対応できる
よう柱部材の座屈煩傷を防止するため 比較的厚肉の鋼板を使用し 少数の大きいサイズの縦補剛材を
溶接接合することによって 補剛板パネルの座屈耐荷力を高め 局部座屈による耐荷力の低下を考慮し
/注くてもよい補剛断面を採用するとともに，合成断面の採用が薦められているい.21] .コンク リートを充
換できないため柱部材の耐荷力を決定する制御断面を鋼断面とせざるを得ない場合には， (i)縦補剛材問
の板パネルの幅厚比を小さくし，縦補剛材の寸法を大きくする.それとともに， (il)断面の角総接郎か
苫IJれないようにコーナーフレートなどにより角補強を行って変形性能を向上させ，さらに(iIl)弾塑件
動的応答解析を用いた設計を行うことが薦められている.また，鋼矯構造物の中で，i色濃動による大き
な祭位を吸収したり 地震エネルギーを塑性変形で吸収するのは，原則として支承と橋脚柱部材のみと
された.
C. 耐燥補強の現状と課題
既設の鋼製橋脚lの耐震補強を行うため 各公団，公社においても 復旧仕機，道路橋示方主，およひ
上述の実験による成果を参考にして，独自の補強設計要領[1.6'"-1.8]の作成や，道路橋設計基準の改訂作
業が行われてきた.支承も重要な構造要素として位置付けられ，レベル 2の地震動で崩地しない設計が
義務付けられた[1.21].兵庫県南部地震により崩壊したり，損傷を受けた銅製支承は，主として，硫化天
然ゴムと鋼板との積層構造からなるゴム支承(免震ゴム支承あるいは反力分散コム支承)に交換された.
煩傷を受けなかった既存の鋼製支承についても，レベル 2地震動に対象とした耐震設計がなされていな
いため，主として，同じく ゴム支承へ交換されている.
十分な耐荷カと変形性能とが確保できない既設の銅製橋脚の耐震補強を行う際に適用する耐震補強
方法は，定着部の損傷を防止するという観点から，表-1.1および図-1.4に示すように，各終局曲げモー
メント，すなわちアンカ一部の終局曲げモーメント Mu.anc，コンクリ ー トを充填した柱部材基部断面の
終局曲げモーメン トMuc)および中詰めコンクリー ト直上の鋼断面の全塑性曲げモーメ ントMpから換算
される柱部材基部に作用する曲げモーメン トM;の値を比較して，ケース 1'"-3に分類し決定される.
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表-1.1 補強方法の選定
終局曲げモーメントの大きさの比較 補強ノら-法
ケース l
調依 縦補剛材を追加 ・補強する補強M; < Mu，dnc < Muc 
アンカ一部の補強
ケース 2 < 'AA * (アンカ一部の補強後，Muωc SMp
縦補剛材を追加 ・補強する補強)
ケース 3 Mucg Mu.anι コンクリー ト充填補強
FII 
作用出けモーメント分布
M" = FIhl M" 
一一一一
? ?
M~ P 
M" 
M P 
MJ1 }志向l合成附r耐の
終ん311げモーメ ント
? ?
h 
制御断同]
rjl品め M;=Mp+tthl=凡h 1_ 
コンクリート 同
???? 14MMC J Mu.:utc 
(a)銅製橋脚の例 制作用山げモーメント (c)縦補剛材を追加 ・ (d)アンカ一部の補強 化)コンクリート充以補強
補強する補強 ( Mu.l1Ic三五M;) (Mflc三五MU.J.nc)
(M; < Mu.ruIc < Muc) 
Fu 上部精道の慣性カ
Mp .制御断面の鋼断fnの全塑性曲げモーメント
Mu附 アンカ一部の終局曲げモーメント
MIIC • J主部合成断而(中高めコンクリートを考慮)の終局山げモーメント
M; Mpから算出される柱下端に作用する山げモーメント
図-1.4 作用曲げモーメントの分布および補強方法の選定
コンクリ ートを充填した柱部材の終局曲げモーメ ン トがアンカ一部の終局曲げモーメントよりも小
さい場合(ケース 3) には，鋼断面内の板厚変化部や中埋めコンクリート充填断面の直上の鋼断面が損
傷を受けないような高さ までコ ンクリ ートを追加充填し，合成断面とするコ ンクリート充填補強工法が
柱部材の耐荷力および変形性能の向上に有効である[1.42-'"1.47].建設当初の設計基準にしたがって建設
された設計水平震度が比較的小さい既設の鋼製橋脚の耐震補強を実施する場合， コンクリー トを柱部材
全長にわたって充填すると橋脚基礎への影響が相対的に大きくなることから，必要最低限のコ ンク リー
ト充填高さについての検討も実施されている.コ ンクリ ート充填補強工法は，施工性・経済性に有利な
方法の 1つであり，標準的な補強工法として採用されている[1.6-"'1.8]・このとき，制御断面は，橋脚基
部に近い柱部に設定される.
コンクリ ート充填補強工法が適用できない場合，すなわち，コンクリートを充填した柱部材の耐荷カ
が基部定着部の耐荷カを上回る場合(ケース 1)には， コンクリ ート充填工法に比較して耐荷力の上昇，
および補強部材による脚自重の培加が小さい縦補剛材を追加・補強する耐震補強工法の適用が検討され
る.この場合，アンカ一部が杭方式により設計された銅製橋脚の場合には，補強部材をダイアフラムあ
るいは横補剛材位置で連続化する縦補剛材を追加 ・補強する工法が採用されている[1.10，1.11].必要に
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応じて，縦補剛材の横倒れ座屈を防ぐために，横倒れ防止板を設置する檎造も採用されている.この方
法では，補強部材の断面積も圧縮力に抵抗するため，補強部材の断面積に応じて耐荷力が上昇する[1.-+8.
1.49]. -方，阪神高速道路公団のように，アンカ一部が RC方式によ り設計された既設の矩形断面銅製
矯脚を耐露補強する場合には，座屈を防止するが，強度の上昇を低減できることを期待して 追加する
補強部材とタイアフラムとを連続化しないで縦補剛材を追加・補強する耐震補強法が採用されている.
同じく大阪市ではアンカーボルトの塑性変形を利用した補強方法も採用されている例が見られる.アニ
カーボルトの塑性変形により大きな地震変位を吸収する方法については，文献 1.50，1.19で検討され，
最大応答変位が大きくなるが，残留変位は小さくできるという研究成果が示されている.ただし，アシ
カーボルトあるいは定着部の損傷を防止するためのアンカ一部の補強(ケース 2)は，補強工事が大が
かりとなり多大な費用と時間とが必要になるだけでなく ，空間的な設置条件の厳しい場所に建設されて
いる銅製織胸iの場合， 補強のための十分なスペースがないことが多く，実際に適用された例はほとんど
凡られない.
(a)梁部材と柱部材との接合部の例
¥、
'-...ー
M P 
M. 
i) 紫点I~材の上下フランジ
塑件領域
包
包
(b)接合部に作用する曲げモーメント分布および上下フランジの形状
図-1.5 RBSを設けた建築ラーメン構造の柱と梁との接合部
? 
一一一
銅製橋脚の路面下にある柱基部に損傷が発生すると，震災後の緊急点検や応急復旧を行う際，専用機
械等により路面を掘削し柱基部を露出させる必要が生じるため，損傷後の復旧には多大な費用と時間と
を要する.既設の銅製橋脚の耐震性向上を対象とした検討が数多く実施されている [1 .51 ~ 1.56]が，定着
部での損傷を確実に防止するためには，耐荷力の上昇はできるだけ伴わずに変形性能のみを向上できる
耐震補強法の採用が重要である.このような点に着目した耐震補強工法として，円形断面柱部材を対象
として，無補強部分を残して円形断面外側に鋼板を溶接し補強する文献 1.57，1.58の方法が挙げられる.
9 方，文献 1 .59~1 .61 には，建築構造物を対象として，溶接接合やボル ト 接合が施される梁部材と柱部
材との後合部に着目し，接合溶接部での割れや接合ボルト部の破断などの脆性的な崩岐を防止するとと
もに，耐荷力の上昇を抑え十分な変形性能を確保できるような方法 (RBS:Reduced Beam Section)が開
発 ・提案されている.例えば，図-1.5に示すように，接合部から離れた梁部材の上下フランジの形状を，
妓合部が全塑性曲げモーメントに至る時の曲げモーメント分布を 5~ 10 %低減した形状になるように切
削加工する方法であり，すでに多くの建築構造物に採用されている.
以上のように，補剛板楠造からなる鋼製橋脚の耐震性能，すなわち耐荷力と変形性能との向上に向け
ての検討は 兵庫県南部地震の発生以前から とりわけ発生後には精力的にすすめられている.しかし
ながら，現有のところ，設置条件，ならびに定着部の終局耐荷力および上部構造の死荷重などの設計条
件が制約条件として課される既設の矩形断面鋼製橋脚，とりわけ，その柱部材定着部の耐荷力の関係で
コンクリート充填補強工法が適用できない場合を対象と して，柱部材基部付近での損傷の発生を確実に
防止し，耐荷力の上昇をできるだけ伴わずに変形性能を向上できる耐震性の向上方法，および¥その効
果についての検討が不足していると考えられる.鋼製橋脚においても，柱部材と定着構造とを接合する
柱部材基部付近における損傷を防止するためには，建築分野で広く採用されている RBSのように，柱部
材基部から少し離れた断面に最終的な損傷を発生させ，この断面の鋼板の大きな塑性変形を利用するこ
とによって，定着部での損傷を確実に防止できる耐震構造を採用する方法も考えられる[1.62，1.63]. ま
た，耐震性向上に要求される項目を整理し，これからの単柱形式の既設鋼製橋脚の耐震性向上のための
設計コンセフトを明確にすることも重要であると考えられる.
1. 3本論文の目的および概要
本論文では，レベル 2地震動に対応した耐震設計がなされていない既設の矩形断面鋼製橋脚の柱部材
を対象として，これからの耐震性向上に必要とされる項目を明示するともに，強度上昇量をコントロー
ルでき，実用上十分な変形性能の確保と柱定着部での損傷の発生の確実な防止とが可能な耐震構造を開
発 ・提案することを目的としている.
まず，現有の矩形断面単柱形式の銅製橋脚の耐震性の現状を調べるために，既設の鋼製橋脚，補強し
た既設の銅製橋脚，および新設の鏑製橋脚の耐震性を検討する.ここで，既設の銅製橋脚は，耐震性の
向上効果を評価するための基準となるレベル 2地震動を想定した耐震設計がなされていない単柱形式の
矩形断面鋼製橋脚，補強した既設の銅製橋脚は，施工性 ・経済性に有利であり基本的な補強工法とされ
るコンクリート充填補強工法を適用した既設の矩形断面鋼製橋脚，および新設の鋼製橋脚は レベル 2
に対応して設計された補剛板構造を有する鋼製橋脚である.鋼製橋脚の耐震性能および耐震補強効果に
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ついての現状を考察し，既設単柱形式の矩形断面鋼製橋脚の柱部材を対象として耐震性を向上する上で，
定着部での損傷の発生を確実に防止することが重要であり 柱部材の耐荷力を著しく上昇させずに変形
性能のみを向上できる耐震性向上法の採用が必要である.そこて F 柱部材の銅断面を制御断面とし.そ
の断面の鋼板の大きな塑性変形を利用して柱部材全体の変形性能を確保し，レベル 2地震動に対応でき
るための耐爆投計コンセフトを提案し その有用性 および そのための具体的な耐震構造ついて考察
する.
つぎに，鋼板の塑性変形を利用する耐震構造の iつとして，既に採用されている縦補剛材をよ色加 ・補
強する|耐渓補強方法により既設の鋼製橋脚lを耐震補強する場合の補強効果.および有効性を実験的に検
什する.さらに，建築分野で広く用いられている RBSの考え方を参考にして，銅製矯脚柱部材と定者部
との妓合部あるいは定着部近傍の柱部材に損傷を発生させずに，柱部材の補修しやすい筒所に，強度的
な崎点部を設けて，鋼板の大きな塑性変形を積極的に利用する新しい既設の鋼製橋脚の耐長構造を従案
するとともに，これからの既設鋼製橋脚の耐震補強に要求される項目を提言している.
本論文は 5章から梢成しており，各市の内容を要約すると，以下のとおりである.
9f?， 1 1すでは 本研究の背長ならびに鋼製織脚における矩形断固柱の耐震補強の現状について述べ，本
研究の位置付けと目的とを明らかにしている.また，本論文の概要をまとめている.
第 2ずでは，既設の鋼製橋脚，すなわちレベル 2地震動を想定した耐震設計がなされてお らず，耐万三
補強が必要となる鋼製織脚の耐震性能，および新設の鋼製橋脚，すなわちレベル 2地震動に対応して設
Jされた鋼製橋脚の耐震性能について検討するため，死荷重を想定して a定の軸方向圧縮ノjを作用させ
た状態で、水平安位を繰返し漸明させる漸上回繰返し水平変位載荷実験を実施している.既設の鋼生l橋脚に
対する耐震補強法の中でも 施工性 ・経済性に有利であり基本的な耐震補強β法として採用されている
コンク リート充境補強工法を既設の鋼製橋脚に適用する場合の補強効果を，充填するコ ンクリー トと鋼
板との付着の程度に着目し実験的に明らかにするとともに，その適用範聞について考察を加えている.
従米の耐震補強方法を比較 ・ 考察し，実用上十分な変形代能を確保するとともに定着部でのJ負傷の発ノ'4~
を維実に防止するためには，柱部材基部の合成断面を制御断面とせずに，合成断面に比べて向い粕度て
強度上昇冠をコントロールできる鋼断面を制御断面とする，すなわち，柱部材の中程の鋼断固を制御断
面に設定し この断面の鋼板の大きな塑性変形を利用することによって，柱部材全体の変形性能を佐保
することを期待した既設単柱形式の矩形断面鋼製橋脚の耐震性向上方法の必要性と有用代とについて述
べている.
第 3斎では アンカ一部の終局耐荷力の関係でコンクリート充填補強工法が適用できない銅製橋脚の
耐震補強方法として実施される耐震補強法の 1つであるエンドギャップ(補強しない区間)を設けて縦
補剛材を追加 ・補強する補強方法の概要を述べている.この方法は，コンクリートを充填する補強)J必
が適用できない既設の鋼製橋脚に適用する耐震補強方法として，阪神高速道路公団と共同で検討した耐
補強方法である.追加する補強部材をダイアフラム位置で不連続とし，不連続部の鋼板の大きな塑性
変形能を利用し ている点が.首都高速道路公団あるいは名古尾道路公社などで実施されている縦補剛材
を追加・補強する耐震補強方法とは異なる.既設の矩形断面鋼製橋脚を想定した柱部材に，エンドギャ
ップを設けて縦補剛材を追加 ・補強する補強方法を適用した場合の耐震性能を，軸方向荷重を漸摘させ
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て載荷する純j￥縮力載荷実験，および漸憎繰返し水平変位載荷実験により検討している.柱部材に作用
する軸方向圧縮力の違いが補強効果に及ぼす影響についても検討している.実測された地震加速度を入
力するハイブリッド地震応答実験を実施し，耐震性についても明らかにしている.この補強方法では，
補強部材を高カボルトにより接合するが，適切なボル ト間隔の決定方法について提案するとともに，こ
の補強方法を圧縮補剛板に適用する場合の留怠点について考察を加えている.なお， 耐震補強効果の比
較 ・検討には第 2菅で耐震性能を明らかにした既設の鋼製橋脚，コ ンクリー トを充填した既設の鋼製橋
脚，および新設の鋼製橋脚の結果を用いる.
第 4章では，新しい耐震補強方法として，既設の矩形断面鋼製橋脚の柱部材の中程の特定の断面を制
御断面とする，すなわち，損傷を発生させる鋼断面を特定し，その断面の塑性変形により柱部材の変形
性能を改善する新しい耐震補強法を提案し，その補強方法の概要をまとめている.この方法では，制御
断面以外の断面では座屈の発生を防止する必要があり，本研究では， 制御断面以外の断面にはコンクリ
ー トを充填する方法を採用している.つぎに，純圧縮力載荷実験を実施し，この補強方法により得られ
る補強効果を検diEしている.さらに，既設の鋼製橋脚の柱部材に この補強方法を適.用した場合を対象と
して，沌rr~目繰返し水平変位載荷実験およびハイブリッド地震応答実験を実施し ， 代表的な繰返し街重で
ある地震荷重が作用する場合の耐震性能を明らかにし，提案する補強方法の有用性を検討している.補
強後の各穐限界状態についても明らかにしている.なお， 耐震補強効果の比較 ・検討には第 2章で耐震
性能を明らかにした既設，コンク リー トを充填した既設，および新設の銅製橋脚の結果を用いる.
第 5章では，矯閥lの高さの中央付近で塑性変形を生じさせて地震エネルギーを吸収 し，橋脚基部を損
傷させない耐震補強法の有効性をまとめ，これからの既設銅製橋脚の耐震補強に要求される項目を提言
している.
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一第 2章銅製橋脚の耐震性の現状と塑性変形を利用する耐震補強法
2. 1まえがき
レベル 2地震動に対応した耐震設計がなされていないため，補剛板パネルが早期に座屈変形し十分な
耐荷力と変形性能とが確保されない既設の銅製橋脚を対象として，レベル 2地震動に代表される強地震
動が作用する場合にも橋脚としての機能を確保できるように，柱部材の耐震補強が実施されている.
その中で，経済性 ・施工性に有利な補強工法として柱部材の内部にコンクリートを充填するコンクリ
ート充填補強工法の採用が優先的に検討される. 一般に，コンクリートは，終局状態、においても，中詰
めコンクリー ト直上の鋼断面が降伏しない高さまで充填される[2.1~2.3]. 新設の鋼製橋脚l に対しては，
補剛板パネルを構成する板パネルの幅厚比に制限値を設けることによって，比較的厚肉の補剛板構造を
採用して庫屈耐荷力を向上させるとともに，合成断面を採用し，レベル 2地震動に対応した構造の採用
が薦められている[2.3]. この場合には，柱部材の下端あるいは定着部が，地震荷重を受ける場合に最初
に塑性化させ 変形性能を確保する断面(以下，制御断面という)となる.
損傷後の早期復旧，補修 ・補強性を考慮すると，比較的補修あるいは補強の容易な橋脚基部に近い柱
部(たとえば中詰めコンクリート充填部直上の鋼断面)に制御断面を設定し，柱部材の下端，あるいは
定着部に損傷を発生させない構造を採用することが，合理的で経済的でもあると考えられる[2.4]. さら
に，損傷箇所を柱部材の地上部の限定された箇所に設定することによって，損傷の発生過程を明確にで
きるだけでなく ，損傷した箇所の早期発見・早期復旧が容易になると考えられる.このためには，鋼板
の大きな塑性変形を利用することによって，柱部材全体の耐震性を向上できる方法の採用が有効である
と考えられる.
そこで，本章では 既設の鋼製橋脚の耐震'陀，および耐震補強によって得られる耐震性の向上効果を
明らかにすることを目的として， (i)既設の鋼製橋脚，および (i)新設の銅製橋脚の耐震性能について
実験的に検討する.また， (ii)コンクリート充填補強工法により補強した既設の鋼製橋脚の耐震性を実
験的に検討し，得られる耐震性とコンクリート充填補強工法の適用範開とについて考察する.以上の検
討を通じて 既設単柱形式の矩形断面鋼製橋脚の柱部材を対象とした耐震性の向上に必要とされる要求
項目を明確にするとともに，橋脚柱基部アンカ一部の終局耐荷力の関係でコ ンクリート充填補強工法が
適用できない既設の鋼製橋脚の耐震性向上を対象として，橋脚柱部材内の鋼断面を制御断面とし，その
断面の鋼板の大きな塑性変形を利用する方法 (CPZM: Controlled Plastic Zone Method)によってレベル 2
地震動に対応するための耐震設計コ ンセフトを提案し，その有用性およびそのための耐震楠造について
考察する.
2. 2既設および新設の銅製橋脚の耐震性状
本節では，既設の鋼製橋脚，すなわちレベル 2地震動に対応した耐震設計がなされていない従来の設
計法に基づいて設計された鋼製橋脚，および新設，すなわち兵庫県南部地震後の新しい耐震設計法に従
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ってレベル 2の地震に対応できるように座屈パラメータに関する制限値を満足するように設計された鋼
製矯脚を対象とする.これらの柱部材の耐震性を明らかにするため，漸用繰返し水平変位載街実験を実
施している.
2. 2. 1既設および新設の銅製橋脚を想定した実験供試体
(1)既設の鋼惣矯脚を想定した実験供試体
既設の銅製橋脚を怨定した実験供試体としては，コンクリートを充填しない単柱形式の鋼盟橋脚を想
定し，それを 5分の lに縮小した梁-柱形式の実験供試休を用いた.想定した鋼製情脚は.橋脚I自jさは
8mで，常時，上部構道の重量および柱の自重として 617kNを受けており，文献 2.5および文献 2.6に
したがって 設計水平震度 0.3で設計した.すなわち，レベル!地震動に対して断面が決定され，レ ベ
ル 2地震動に対する十分な耐震性を有していないため，レベル 2地震動に対応できるように耐震性を向
上させる必要がある補剛板偽造からなる梁-柱部材である.ここで，刺!方向圧縮応力{}'(と降伏応力 σy
と比で表される軸方向力の比 σ~/ σy は 0 .11 である .
免 l苧で述べたように，鋼製橋脚は，断面寸法も設計条件あるいは立地条件に応じて様々であり，府々
の設計パラメータを有している.そこで 既設の鋼製橋脚を想定した実験供試休の補問IJ板橋道を桝成す
る各板パネルの寸法は，既設の矩形断面鋼製橋脚!の断面寸法に関する実績調査の結果[2.7I 2.8]を参考に
して，補剛板パネルの耐荷力および変形性能とに著しい影響を及ぼす座屈に関するパラメータ，すなわ
ち，補剛板パネル全体の幅厚比パラメータ RF，縦補剛材問の板パネルの幅厚比パラメータ RRI 縦補岡IJ
材の自由突出板としての幅厚比パラメータ RSI および縦補剛材剛比 yの弾性座屈理論から求まる縦補
剛材の必要最小剛比 f に対する比 y/戸に着目して決定した.これらの諸値の算出は道路精示方公 -
1鋼橋編[2.5]，および以下の諸式にもとづいて算出する.各板パネルの記号は図-2.1に示すとおりであ
る.
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i 、ースーー ，z-ーーー ァー ・ I ， 
ard F 『~ 穐 t 、 じ‘ 、
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J t V E!J 1f~kF 
R" =主j丘 12(1一戸L= 1.633ιjσy 
.) t V E 41fL t ~ V E 
(2.2) 
(2.3) 
ここに， Es:鋼材の弾性係数， μs:鋼材のポアソン比 (=0.3)，B:補剛板パネルの全幅， b:縦補剛材に
よって区切られる板パネルの幅(縦補剛材間隔=B/ 1.)， n:縦補剛材によって区切られる板パネルの数，
kF :補剛板パネル全体の座屈係数， hs:縦補剛材の高さ， t:補剛板の板厚，および ts:縦補剛材の板厚，
である.
kFは，以下の式より求める.
句". 、". ， "7
」ーL-V，-， 
(1 +α(2)2 + ny / _ . ~ 
T / -， (αI§α。)
Fα12 (1 + nδs) 
2(1+.Jl+ny) 
kF = 唱 v ~ ， / (αi>α0) 
1 + nos 
D. =三:補剛板パネルのアスペクト比
， B 
G:横補剛材(あるいはダイアフラム)間隔
δ-竺L:縦補剛材 l本の断面積比
。 Bts
As :縦補剛材 1本の断面積
α。=ザ1+ ny :限界アスペクト比
y:縦補剛材の剛比
y/ ~ :縦補剛材の剛比の弾性座屈理論から求まる縦補剛材の剛比に対する比
また，y*は弾性座屈理論から求まる縦補剛材の必要最小剛比で、あり，次式で定義する.
(α12+l)2 
y* = 4nα，2 (1 + nδs)一 (to>t)
n 
(2.4) 
(2.5) 
(2.6) 
(2.7) 
(2.8) 
ここに，toは縦補剛材間の板パネルの局部座屈による降伏応力度の低減を考慮する必要のない必要最小
板厚であり， RR=0.4を与える鋼板厚である.
図-2.2には，既設の鋼製橋脚を想定した実験供試体CEO-lの概要を示す.ここで，複数の縦補剛材に
より補強・補剛された実際の補剛板パネルの耐荷力特性を実験的に検討するためには，実験供試体の補
剛板パネルにも多くの縦補剛材を設置するほうが望ましい.そこで，フランジプレートに設置する縦補
剛材本数は，載荷装置の載荷能力内で設置可能であり，かつ製作可能な出来るだけ多くの縦補剛材本数
である 3本とした.鋼材は鋼種 SM400である.断面の座屈に関する主なパラメータは表-2.1に示すとお
りである.既設の銅製橋脚柱を想定した実験供試体は，実験供試体基部から水平荷重の作用位置までの
距離である橋脚高さは L=I，600mm，柱基部のダイアフラム間隔は 320mmで，フランジプレートの主な
座屈パラメータは， RR=O.619， Rp-=O.455， Rs=O.560，および y/戸=1.897であり，幅厚比パラメータの値
が比較的大きいため，鋼板が降伏に達する前に座屈し，十分な耐荷力と変形性能とを確保できない補剛
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板構造を想定している.
なお，実験供試体の座屈パラメータの正確な値の算出には，使用する鋼板のヤング率および降伏点の
正確な値が必要である.実橋脚の製作には明確な降伏棚を有する厚板の鋼板が使用されるが.実験供試
体は縮小模別であるため，より薄い鋼板を使用して製作している. しかしながら、実験供試体の製作に
用いる板厚 6mm以下の市中品の薄板鋼板で圧延後ロール加工される場合には，明確な降伏棚が現れな
い. このような鋼板の降伏点の算出には， 一般に，ひずみ 0.2%でオフセットする方法が用いられる.
0.2 %オフセット耐力により鋼材の降伏点を算定すると降伏点を高めに算定する恐れがあるだけでなく .
厚板の鋼板に見られる降伏棚とその後のひずみ硬化の影響とを適切に評価できない恐れがある.そこで，
実験供試休の製作には，実橋脚に用いられる鋼板と同様に明確な降伏棚を有する鋼板を厳選し用いた.
なお， 1体の実験供試体で異なる板厚の鋼板を使用する場合には，実験結果を容易に評価できるように，
l枚の公称板厚 6mmの正延平鋼板とそれを切削加工して板厚を低減した鋼板とか ら実験供は休を製作
した.このとき，鋼材の引張試験を実施し，明確な降伏棚を有することを舵認するとともに?切削加工
を施しでも鋼材の機械的性質に変化がないことを確認した.
(2)新設の鋼製縮脚を怨定した実験供試体
レベル 2地震動が作用する場合にも十分な耐荷カと変形性能とを確保するためには 賂Mの発生を防
止するという観点から，座屈強度に優れた断面寸法からなる補剛板構造 すなわち 主に鋼板の幅以比
パラメータおよび縦補剛材の剛比を，局部座屈による耐荷力の低下を考慮、しなくてもよい範開で部材お
よび断而寸法を設計することが有効であると考えられる.
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(a)側面図 (b)断面図 (a)側面図 (b)断面図
図-2.2 実験供試体 CEO-l(寸法単位:mm) 図-2.3 実験供試体 CNO-{)(寸法単位 :mm) 
表-2.1 実験供試体の内訳，使用鋼板の機械的性質事および座屈パラメータ
実験供試体名 RR RF R:s yl戸 σ~}' Es μz σ伽 備考
CEO-l 0.619 0.455 0.560 1.897 287.1 2.07 0.265 4273 “既設へ繰返し
CNO-6 0，333 0.222 0.420 3.128 356β 2.07 0_283 ， 486.5 “新設へ繰返し . 
注 :σyおよび0;"の単位はMmmz，Esの単位は l<fNlmm2である.q，:鋼材の号!張強度
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文献 2.3，2.9では，局部座屈による耐荷力の低下を考慮、しなくてもよい寸法範開，すなわち，局部座
屈に対する許容応力度の上限値をとることができる範開として， RRを 0.4以下， Rsを 0.5以下，および
y/戸を 3以上とする座屈パラメータに関する制限値が提案されている.
そこで，レベル 2地震動に対応した新設の鋼製橋脚を想定した実験供試体は，橋脚高さが L=1，600mm 
で，ダイアフラム間隔は 200mmで，縦補剛材問の板パネルの幅厚比パラメータ むを 0.4以下，縦補問IJ
材の自由突出板としての幅厚比パラメータムを 0.5以下，および弾'陀座屈理論から求まる必要最小剛比
と縦補剛材剛比との比 y/戸を 3以上とする座屈パラメータに関する制限値を満足するように，断面寸
法を決定した.
図-2.3には，上記の条件を満たす新設の鋼製橋脚を想定した実験供試体 CNO-6の概要を示す.断面の
座屈に関する主なパラメータは，表-2.1に示すとおり， RR=0.33， Rs=0.42，および y/げ=3.13であり，
座屈パラメータに関する制限値を満足する補剛板パネルとした.
2. 2. 2鼓荷装置および載荷方法
漸用繰返し水平変位戦荷は，柱部材を対象とし，その頂部に上部構造の死荷重に相当する一定の紬方
向圧縮力を導入した状態で，水平変位を繰返し漸用させて載荷する方法である.
漸明繰返し水平変位載荷実験には，最大荷重 1，000kNでストローク 15cmの定圧油圧ジャッキを水平
方向に，最大荷重 500kNでストローク +15 cmのアクチュエーターを鉛直方向にそれぞれ独立に，また
は同時に載荷できる実験装置を用いた[2.10](図-2.4参照).梁-柱形式の実験供試体を水平方向に設置
し，柱部材への軸方向荷重(以下，この荷重は，実際の状況を考慮、して軸方向荷重という)は し000kN 
定正油圧ジャッキにより，横方向荷重(以下，この荷重は，実際の状況を考慮、して水平荷量という)は
500 kNアクチュエータにより載荷した.この載荷装置では 水平荷重 Hによる水平変位 δが明大して
いくと，軸方向荷重 Nの水平成分 N.sin(δ/ Lo) (Lo: 1，000 kN定圧ジャッキの固定問距離)が水平荷重 H
に加算され無視できなくなる.また，水平変位が大きくなると軸方向圧縮力による付加曲げモーメント
の影響 (p-d_効果)も無視できない.実験結果は，これらの影響を計算により補正して示す.
繰返し荷重を載荷する際，実験結果に及ぼす影響が大きい要因として 繰返し振幅と繰返し回数とが
挙げられる.前者については，実験的あるいは数値解析的に算定される降伏水平変位の n倍として与え
られることが多いが 最大水平荷重に至るまでは 繰返し振幅の大きさによる影響が小さいことが報告
されている[2.11，2.12].後者についても同様であるが，作用ひずみの累積に基づく疲労損傷を算定する
際には実験結果に著しい影響を及ぼすと考えられる.RC柱を対象とした漸鳩繰返し水平変位載荷実験
では，各繰返し振幅で 3回の繰返し教荷が実施されるが，鋼製橋脚に数多くの繰返し変位を載荷する場
合には，最大水平荷重後の耐荷力の低下が顕著に現れ，柱基部の溶接部で割れが発生しやすいことも報
告されている.
既設の鋼製橋脚柱部材の補剛板構造では，断面を構成する各板パネルの幅厚比の値が比較的大き く座
屈変形が生じやすいため，鋼材の塑性変形能力を十分に発揮できる以前に補剛板パネルが座屈し，十分
な耐荷力と変形性能とが確保できないと考えられる.したがって，鋼製橋脚に期待できる耐荷力と変形
性能とは最大荷重付近までであり，本研究で実施する漸嬬繰返し水平変位載荷実験では 繰返し回数は
各繰返しサイクルで l回とし，繰返し振幅には柱部材頂部に降伏水平変位 δYを与えた.すなわち，荷
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重の載荷は，はじめに上部偽造物の死荷重を想定した紬方向圧縮力を載荷し， つぎに， 水平変位を?降
伏水平変位 δyを制御変位として，変位の負側か ら載荷を開始した.以降，凶-2.5に示すように制御変
位の整数倍となるよう漸閉させ，実験供試体の耐荷力の低下が認められる まで戟荷した.変(立の負側は，
水平方向に設置した実験供試体の下方向に相当し，変位計は実験供試休の下面から設置している.ここ
で， δyは柱部材に式(2.9)で与えられる理論降伏水平荷重 Hyが作用する時の供試休基部の弾内変位に起
閃する剛体水平変位を含む柱部材頂部の降伏水平変位であ り，各載荷実験に先立ち実施した弾刊:範問内
の載ィ可実験より算定した.
(2.9) 
ここに， N:導入した軸方向圧縮力， A :鋼断面の断面積， W:鋼断面の断面係数，および L:橋脚向 さ
(柱基部から水平荷重の戟荷位置までの距離)• 
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図-2.4 載荷装置の槻略(寸法単位:mm) 図-2.5 載荷回数と水平変位量との関係
2. 2. 3実験結果
(1)耐荷力および変形性能の評価方法
耐荷力と変形性能の評価は，図-2.6に示すように，最初に作用曲げモーメン トー断面回転角関係にお
目した.
終局私態~ -'補強後
hMu/MF， pfy トー--~-フ々て〆
~ _ _ ._ _ _ _ 1 Y l 、 l強度上昇率 β
九 M凶lMh PωIPy~一一- 1『 -J一
? ? 1.0ト-t-削 !
;塑性物 j 
コミ
θ/今，δ/δv。
o 1.0 o.，l{)y、弘ldy
図-2.6 耐荷カと変形性能
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一実験供試体の変形性能を評価するための指標には，式(2.10)に示すような曲げモーメントが最大となる
ときの断面回転角仇を降伏時の断面回転角 θyで除して求まる塑性率 μuを用いた.補強前に比較して
補強後の柱部材の耐荷力上昇を評価するための指標には，以下に示す式(2.11)，(2.12)で求まる強度上昇
率 βlおよび s2を定義し，それぞれ， コンクリ ートを充填しない鋼製柱(実験供試体 CEO-1あるいは
CNO-6) ，あるいはコンクリートを充填した銅製柱(実験供試体 CEO-L/5)からの耐荷力の上昇率を用い
た.柱部材の変形性能の評価には，作用水平荷重が最大となった後，強度がその 95%の値まで低下した
ときの水平変位ゐ5を用いた塑性率的5に基づく評価も考えられるが，前述のとおり，最大水平荷重後
の水平荷重一水平変位関係は繰返し振幅の大きさ，および繰返し回数に影響を受けるため統 唱した評価
が難しいと考えられる.そこで， 塑性率 μuにより柱部材の変形性能を評価することを基本とした.
a.塑性率ん(図-2.6参照)
μ-fi=δu / L 
Uθyδy / L 
(2.1 0) 
ここに，仇:Muoあるいは Mucoに対応する部材回転角， θIy: Myに対応する各実験供試体の降伏部材回転
角， My:実験供試体の降伏曲げモーメン ト，およびL:橋脚高さ(=1，600 mm) . 
b.強度上昇率 β1，s2 (図-2.6参照)
β1 = Mu I Muo 
s2 = MIl I Muco 
(2.11) 
(2.12) 
ここに， Mu:各実験供試体の最大曲げモーメン ト， Muo:コンク リートを充填しない実験供試体の最大
曲げモーメント，および Muco:コンクリートを充填した実験供試体の最大曲げモーメント.
(2)曲げモーメントー水平変位関係
図-2.7には繰返し載荷実験により得られた2体の実験供試体の曲げモーメントー水平変位関係を示す.
表-2.2には主な実験結果をまとめて示す.
図-2.7によると 既設の銅製橋脚を想定した実験供試体 CEO-1は補剛板パネル全体の庵屈変形が発生
するため，塑性率 μuは 2.17，無次元化した最大曲げモーメント MulMyは 1.33となる.また，座屈パラ
メータに関する制限値を満足するような補剛板構造を有する新設の鋼製橋脚を怨定した実験供試体
CNO-6は， 塑性率 μu=3.51，Mu I My= 1.24となる.実験供試体 CNO-6は CEO-1と比較すると，初期の曲
げ剛性で約 1.2倍，最大曲げモーメント時の変位で約 2.2倍最大曲げモーメントの値で約 1.9倍の値を
とる.すなわち，座屈パラメータの制限値を満足する補剛板構造を有する柱部材は，既設の補剛板構造
からなる柱部材に比較して，耐震性に優れていること，および、橋脚定着部への作用曲げモーメントが大
きくなることがわかる.
一方，図-2.7(b)の無次元化した曲げモーメント ー水平変位関係で、比較すると，実験供試体 CNO-6は，
最大曲げモーメント時では CEO-1に比較して約 1.6倍の変形性能を有している.最大曲げモーメントの
95%まで耐荷力が低下した時の水平変位ゐ5で比較すると CEO-1も変形性能に優れている.図-2.7(b)お
よび表-2.2に示すように，実験供試体 CNO-6の変形性能は，既設の補剛板構造からなる柱部材に比べて
優れているが，とりわけ柱部材の無次元化回転角 θ/θyが 5以降では同様の履歴をたどる.これは，実
20 
験供試体 CNOる には，繰返し 4'"'-5回目で，柱下端のフランジプレートとウェブプレートとのコーナ一
部において溶接部の破断，および鋼材の割れが認められたためである.さ らに 無次正化した最大曲げ
モーメント MulMyを比較すると，実験供試体 CNO-6の最大曲げモーメントは CEO-lの 0.93(= 1.24/1.33) 
倍となる.なお，溶岐部および鋼板の割れについて詳細な調査を実施していないか， この割れの発生は.
このコーナ一部分は 6mmの鋼板にサイ ズ 5rnmの開先をと り，板厚 3.2mmの鋼板と完全溶け込みに近
い状態で溶妓後合されているため，溶伎の不良等によるものではないと考えられる.したかつて，陀凪
パラメータの制限値を満足する補剛板楠造を有する柱部材は，作用曲げモーメ ントが最大となる柱部材
基部での割れが発生しない場合には，既設の補剛板偽造からなる柱部材に比較してよ り大きな変形代能
を維保できると推察できる.
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図-2.7 曲げモーメントー水平変位曲線
表-2.2 各実験供試体の強度上昇率および塑性率
実験{共
終局変位 終局曲げモー 曲げ 強度上昇不 塑件苧My 
想定 (nun) メント(貯~.m) 剛件試体名 代N.m) ー
+側 -側 +側 一側 (kN/cm) sI μu μ9句
CEO-l 既設 27.0 25.3 208.3 198.9 149.2 7，910 1.0 (基準) 2 17 3.99 
CNO-6 新設 59.2 60.2 413.7 373.5 300.6 9，466 0.93 3.51 4.26 
(3)補剛板パネルの変形状況
各載荷サイクルのピーク水平荷重点、において，着目した補剛板パネルの面外たわみ波形てあるフラン
ジプレート横断面方向 および縦断面方向のたわみ波形を変位計を用いて計測した.図-2.8に示すよ う
に‘計測位置は，横断面方向は基部から 50mmの断面D，縦断面方向は補剛板パネル中央の縦補剛材位
置 Rtである.箱断面の内側方向への変位を正と し，断面コーナ一部のたわみ事あるいはダイアブラム位
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置でゼロとなるように補正した相対たわみ wを算出し， 補剛板パネルの変形状況を評価 した.
図-2.9(a)および図-2.10(a)によると，実験供試体 CEO-1では δ/δyが-3で補剛板パネル全体の座屈変
形が生じ始め，その後，繰返し回数が摘すのに伴って補剛板パネル全体の座屈波形が漸泊する.δ/δyが
-6のときと -7とでたわみ量が逆転しているのは，この間で座屈たわみの最大値の位置が変化したり，
ウェブプレー トおよびコーナ一部が著しく座屈変形したためと考えられる.
方ー，図-2.9(b)および図-2.10(b)によると，実験供試体 CNO-{)では o/δyが-3から，断面のコーナ
一部に近い縦補剛材位置で断面内側へのたわみが急用するが， 補剛板パネル全体の座屈変形はほとんど
発生していない.これは，縦補剛材間の板パネルに局部座屈が発生するが，補剛板パネル全体の座屈が
発生するよりも前に断面コーナ一部で割れが発生したためであると考えられる.
図-2.11は，実験終了後，荷重をゼロに戻した際の補剛板パネルの崩壊状況である.図-2.10およびこ
の図-2.1によると，実験供試体 CEO-1では補剛板パネル全体の座屈変形が横補剛材間隔全長に渡って
発生した. 一方，供試体 CNO-{)では，縦補剛材に庵屈変形が発生したが， CEO-1で見られたような，横
補剛材間隔全体に渡る補剛板パネル全体の座屈変形は認められず，基部に近い部分で縦補剛材問の板パ
ネルに局部座屈が発生し，その最大値も小さい ことが確認できる.すなわち 新設の補剛板構造からな
る柱部材では， 補剛板パネル全体の局部座屈の防止効果を検証できたが，最終的には橋脚柱基部付近で
鋼板の割れが確認された.
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図-2.9 フランジプレート横断面方向のたわみ
22 
() '. '¥・ー l・Jtz-:
ヘ('¥.へ- I 
A . ~ ， ，¥ - ~ 
ロ 3ふ・一、・ヲ，，¥、・ーふ
マ，)'¥守
??
????
0δ'ゐ10-1
・ 6δ~-2
乙 δldy--3 
& δIc>r--~ 
口 δ/6，;--5・OOy--6 
マ δd，.ーで
????????
??、 ，
?30 20 10 
。??，
?30 20 
? ?? ? ?。
(b)実験(共試休 CNO-6
フランジプレート縦断面方向のたわみ
(a)実験供試体 CEO-l
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(b)実験供品休 CNO-6
既設の補同IJ板桃j色をイj終済性に有利と考えられる コンクリ ート充填補強工法を，
実験終了後の残留変形
コンクリート充填補強工法により補強した既設の銅製橋脚の耐震性状
本節では，
(a)実験供試体 CEO-l
図-2. 1
施工性.
2. 3 
1斬 1~っ繰 j区する銅製柱部材に適丹!する場合の補強効果を.鋼とコンクリートとの付着の限度に着目して，
し水平変位載荷実験により検討する.
コンクリートを充填する実験供試体
コンク リートを柱部材内部に充填するコンクリート充填補強工法は，施工性 ・経済性に有利な耐渓補
2. 3.1 
コンクリ ートを橋脚l全長に充填すると自重の増加や基部への作用曲げモーメントの朋加強方法である.
が懸念、される ことから.柱部材には部分的にコ ンクリ ートが充填される.
コンクリート充填部直上に位置する鋼断面に局部沌屈を発生さ文献 2.6を参考にして‘本研究では，
ダイアフラムにより密閉したコンクリート充填供試休を製作 しせない高さまでコ ンクリ ートを充填し.
コンクリ ートの充填高さは実験供試体の約 3分の 2てあり，柱基部の合成断面か全塑件:このとき、た.
? ????
コンクリ ート充填部直上の鏑断面が 1.01--1.22M}'をとる
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曲げモーメ ントMpcに達したとき，
Myは鋼断面の降伏曲げモーメン トである.
合成断面において，鋼とコンクリー トとの付着の程度が補強効果あるいは補強後の耐荷力性状に及ぼ
す影響を検討するため，鋼と コンクリー トとを自然な状態、で付着させた場合(実験供試体 CCO-l)，お
よび鋼断面の内側にグリスを塗り， ビニールシート を貼付して付着をできるだけ無くした場合(実験供
試体 CCN-2)とを想定した 2体のコンクリート充填供試体を製作した.コ ンクリー トの充填効果の比較 ・
検討には，コンクリートを充填せず鋼断面のみからなる CEO-1，および中詰めコンクリー トが充填され
た既設の鋼製橋脚を想定して，橋脚高さの5分の lまでコンクリー トを部分充填したCEO-L/5を用いた.
表 -2 .3 には ， 実験供試体の内訳をまとめて示す.また，図-2.12~図-2 . 14 には実験供試体の概略を，表
-2.4には実験供試体の断面に関する主なパラメータと使用鋼材とを示す.なお，充填コンクリー トの載
荷実施日の主な材料特性は， 一軸圧縮強度 σ~J，.= 20.9 N/mm2，弾性係数 Ec=2.26 x 104 N/mm2，およびポア
ソン比 μ(=0.191であった.
表-2.3 実験供試体の内訳
実験供試休 概要 付着の有無 コンクリート 断面の概要
名 の充填高さ
箱断面内部にコンクリートを充填し，鋼 pt- 『 。 :r~:.・O. .0‘ 
CCO-l とコンクリートとを自然な状態で付着さ 自然付着 2L/3 '0 0 ・0• ト色'・ . .
せた供試休 . .0 O・0 。.J ・ L~ J・
フランジ内部にグリスを塗り，ビニール 0・z'-r0τ.r0アJい.・
CCN-2 シートを貼付することで鋼とコンクリー 付着僅少 2L/3 .0 0 ・0• 
??d '0・0-.‘j。4fl トの付着を無くした供試休 .!L Lt.・
箱断面内部にコンクリートを充填し，鋼 0.・10・.1 0T 
A . 0. 0、.
CEO-L/5 とコンクリートとを自然な状態で付着さ 自然付着 L/5 .0， 0 ・0• • m'- o v 
せた供試休 . .0 O・ 。.J .. I • t・
I I I 
コンクリートを充填せず 鋼断面のみか ー ー
CEO-l 一 一らなる供試体 ‘. 
I I I 
注 :Lは橋脚向さで，供試体基部から水平荷重の載荷位置までの距離を表す.
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図-2.12 実験供試体 CCO-1および CCN-2 図-2.13実験供試体 CEO-l (寸法単位:mm) 
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図-2.14 実験供試体 CEO-L/5(寸法単位:mm) 
表-2.4 実験供試体の内訳，鋼板の機械的性質， および座屈パラメータ
実験供試イ本f， RR Rf Rs y/戸 σy Ef μf σtu 。iJ号
CEO-1 0.619 0.455 0.560 1.897 287.1 207 0.265 4273 “コンクリート允ゆなし'¥縦返し
CEO-L/5 0.656 0.488 0.605 1.849 322.4 1 97 0281 429.6 “コ ンクリート部分允境¥総:忠し
CCO-1， CCN-2 0.631 0.475 0.556 1 805 288.5 1 86 0.283 436.2 “コ ンクリ ート允境、¥縦返し
注 :σyおよび σtuの単イ古はN/mm2，Efの単位は 105N/mm2である.
2. 3. 2実験結果
(1)曲げモーメント-水平変位関係
図-2.15および表-2.5には，各実験供試体の曲げモーメ ントー水平変位曲線から得られる包絡線，およ
びこの包絡線から算定される主な結果をまとめて示す.
図-2.15および表-2.5によると コンク リートを橋脚高さの 5分の lまで部分的に充填した供試休
CEO-L/5と コンクリートを充填しない供試体 CEO-lとを比べると，最大荷重が 1.4倍(鋼断面供試休
の降伏荷重と比較すると約 2.0倍) 塑性率が 2.17から 3.52となり，コンクリートを部分的に充填する
効果が確認できる.なお 実験供試体 CEO-L/5には 最終的に，コ ンク リートを充填した合成断而のl汽
上の鋼断面に CEO-lの下端断面と同様な補剛板パネル全体の座屈変形が発生した.このため，コンク
リートを橋脚高さの 5分の lまで充填する場合にも 補剛板パネル全体の座屈変形に起因する変形件，能
の不足は解消されない.
コンク リートを充填した実験供試体 CCO-1と，コ ンクリ ートを充填しない CEO-lとを比べると，最
大荷重が 1.6倍(鋼断面供試体の降伏荷重と比較すると約 2.2倍) 塑性率が 2.17から 11.35とな り， コ
ンク リー トを充填すると 耐荷力と変形性能とをともに著し く改善できることがわかる.鋼とコンクリ
ートの付着を無くした CCN-2も， CCO-lと比較すると，ピーク荷重に到達する繰返し 9回目まで，ほぽ
同じ挙動を示している.すなわち 夕、イアフラムによ り充填コンクリ ートの密閉が図られている場合に
は，鋼とコンクリートとの付着の有無が，合成柱の耐荷力と変形性能とに及ぼす影響は小さいと考えら
れる.コンクリートを橋脚高さの 3分の 2まで充填したいずれの供試体も，最終的な崩壊は，柱部材の
下端断面で発生した.
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図-2.15 曲げモーメントー水平変位関係
表-2.5 実験供試体の強度上昇率および塑性率
コンク 終局変位 (mm)
終局曲けモーメ
曲げ 強度上昇~5 塑t'tヰ:
実験供 リート ント (貯十m) My 剛t't:E式体r， の允境 (kN'm) 
+側 一侃IJ +仰IJ -側 代N/cm) sI s2 尚さ hc μu μ95 
CEO-l 無し 27.0 25.3 208.3 198.9 149.2 7，910 基準 一 2.17 3.99 
CEO-I.J5 U5 35.0 36 1 292.8 296.8 156.7 9，200 1.37 3手準 3.52 4.92 
CCO寸 2U3 67.2 788 333.1 327.2 1497 1，390 1.64 1.19 11.35 1299 
CCN-2 2U3 71.2 71.2 332.2 321.1 149.7 10，192 1.61 1.17 8.00 .H dlIJ*k~.1It( し
注:各実験供試休の雌屈発生箇所は，実験供試イ本 CEO-lはド端の銅断面， CCO-1およびCCN-2はド端の合成断面，
CEO土/5は中詰めコンクリート直上の鋼断面であった.
最大曲げモーメントが上昇する要因には，鋼板のひずみ硬化，およびコンクリ ート を密閉し充填する
ことによるコンクリ ート強度の上昇とが考えられる.そこで， コンクリ ート を充填した供試体の終局状
態における応力分布を，鋼材の降伏棚および，ひずみ硬化を考慮して(図-2.16参照) フランジプレー
トに発生する最大引張応力を 1.3~1.5σy， およびコ ンク リートを密閉することに伴う圧縮応力の上昇を l
~4σck と仮定して，ダイアフラムで密閉しコンクリートを充填した銅製橋脚の終局曲げモーメン ト Muc
を断面分割法[2.3]により試算した.後述のとおり，圧縮側の補剛板パネルには座屈変形が発生するため，
最大正縮応力は 1.0σyとしている.算定結果を表-2.6に示す.
表-2.6によると，上の仮定に基づき算出した合成柱の最大曲げモーメン トは， 1.4σyで 4σch 1.5σyで
3σ~/.. ， 4σdの3つの設定を除いて，実験供試体 CCO-1および CCN-2の最大曲げモーメントの値よりも 1
~2 割程度小さ い値を算定した.したがっ て，コ ンクリート強度の違いが，終局曲げモーメントの算定
値に与える影響は，鋼材の最大引張応力の設定に比較して小さい.合成断面の終局曲げモーメントを精
度良く算定するためには，鋼材のひずみ効果現象に伴う最大引張応力および充填コンクリ ー トの圧縮応
力の上昇との 2つを適切に評価する必要がある.とりわけ，鋼材の最大引張応力の設定が及ぼす影響が
大きい.
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図-2.16 断面の仮定応力分布 (最大曲げモーメント)
表-2.6 仮定応力分布における最大曲げモーメント
最大曲げモーメント時の応力状態の仮定 仮定応ノJ分布における 実験による終局山
終局曲げモーメント げモーメ ント
鋼材の最大引張応ノj コンクリートの Muι(kN' m) Muι(kN' m) 
最大圧縮応ノJ
σd 266.6 
2σd. 292.1 
1.3σy 
3σd 305.4 供試休 CCO-l: 
4σd. 313.3 327.2 
σd 276.8 
2σck 304.9 
1.4σy 
3σck 319.8 
4σd. 329.2 
供試休 CCN-2: 
σd. 287.0 
317.9 
321.1 
2σd. 
1.5σy 
3σd. 334.6 
4σd. 344.5 
以上から，コンクリートをダイアフラムで密閉して柱部材に充填すると，変形性能は μu=8以上へと
著しく改善でき、 コンクリー トを充演しない鋼製橋脚に比べて 主として鋼板のひずみ硬化現象により
終局曲げモーメントの値は上昇し，その終局曲げモーメシトの上昇は.実験結果に基づくと約 1.64""'1.70 
倍，計算値に基づくと約 1.33""1.50倍程度である.また コンクリートを充填した実験供試体 CCO-l
および CCN-2で，柱基部の鋼板の割れが発生しない場合には，さらに大きな耐荷力を期待することがで
きると推察される.
(2)補剛板パネルの変形状況
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載荷中の補剛板パネルの変形状況の履歴，および実験終了後の崩壊状況は，図-2.17""図-2.19に示すと
おり であった.
補岡IJ板鋼とコンクリー トとの付着が弱い場合には，教荷中の補 I~lj板パネルの変形状況に着目すると，
パネルの断面外側への変形量が大きい.基部から 5cmの位置における面外方向のたわみは，いずれも縦
縦補剛材の設置位置では繰返し 6回目までほとんど発生しないことが確認できた.補剛材問で発生し，
柱部材下端コンクリートを橋脚高さの 3分の 2まで充填した全ての実験供試体で，実験終了時には，
の断面に鋼板の座屈損傷が認められ，と りわけ，最下端の断面コーナ一部では鋼材の割れが確認された.
補剛板パネルの賂屈強度を高めた実験供試体 CNO-6で見られた割れの発生と同様であり，この割れは，
座屈による大きな曲率の発生する柱部材下端で発生した.
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図-2.18 
(b)実験供試体 CCN-2
(3)エネルギー吸収量
凶-2.20には，水平荷重一水平変位曲線の各繰返しルーフに閉まれる面結により算出した各繰返しサイ
実験終了後の座屈変形状況
(a)実験供試休 CCQ-l
図-2.19 
クルごとのエネルギー吸収日を示す.
鋼製柱あるいは橋脚両さの 5分の lまでコンクリートを充填した部分合成社と比+えし|司図によると，
タイまた，コンク リー トを 3分の 2まで允唄したいずれの供試休もエネルギー吸収に優れている.て，
鋼とコンクリートとの(、j必の科r1アフラムで密閉してコンクリー トを 3分の 2まて充填する場合には，
コンクリー ト充地のとくに，水平金位か 4cm以下では，の泣いは顕著に現れないことが明かとなった.
な有無あるいはコンクリー トの付着の程度が柱部材の耐震性に及ほす影響が小さいことか確認できる.
コンクリー ト允ゆ住 (2L13)ー も(. A" ¥ 
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、ーノ
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エネルギー吸収量の比較
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水平変位 δ(crn)
図-2.20 
2. 3. 3コンクリート充境補強工法による補強効果に関する考察
本節では，コンクリートを橋脚高さの 5分の lまで充填した部分コンクリート充填柱，およびコンク
リート充填補強工法により補強した既設の鋼製橋脚柱の耐震性を検討するため，漸地繰返し水平変位戦
荷実験を実施した.コ ンクリート充填補強工法を適用した供試体では，鋼とコンクリートとの付着の程
度を，自然付着，および付着僅少の 2タイフとした. コンクリートの充填高さは，コンクリート充填部
直上の鋼断面に座屈変形が発生しないような高さ，すなわち橋脚高さの 3分の 2とし，ダイアフラムに
よって充填コンクリートを密閉した.得られた主な成果は以下のとおりである.
a.コンクリー トの充填効果
(i) ダイアフラムで密閉してコンクリートを充填すると，耐荷力と変形性能とがともに改善できる.
コンクリ ートを橋脚高さの 5分の lまで充填する場合，塑性率は 3.5程度(コ ンクリ ートを充填し
ない場合には 2.2程度)であり，依然として，変形性能の不足は解消されない.これは，コンクリ
ートを充填しない場合に見られた柱部材最下端での補剛板パネル全体の座屈変形が，コンクリー
ト充填部の上部の鋼断面へとシフ トして発生するためである.
(ii) ダイアフラムで密閉したコンクリート充填部の上部の鋼断面に座屈損傷が発生しないような高さ，
すなわち，コンクリートを橋脚高さの 3分の 2まで充填すると， 耐荷力と変形性能とがともに改
善される.塑性率は 10以上となり，十分な変形性能を期待することができる.
(ii) 実験終了時には，コンクリートを橋脚!高さの 3分の 2まで充填した 2体の実験供試体で，柱部材
下端の断面に鋼板の座屈煩傷，および最下端の断面コーナ一部に鋼板の割れが確認された.これ
は，コンクリートを充填することにより柱部材の曲げ剛性および耐荷力が上昇するためである.
b.鋼とコンクリートとの付着の程度による影響
(i) ダイアフラムによりコンクリートを密閉して，本検討で載荷したパターンで繰返し荷重が作用す
る場合には，鋼とコンクリートとの付着の程度が耐荷力性状に及ぼす影響は小さい.
(i) 鋼とコンクリートとの付着が僅少である場合には，実験終了時に補剛板パネル全体が断面外側方
向へ膨らむ座屈変形が見られた.
C. コンクリ ート充填補強工法の適用範開
柱部材内部にコンクリートを充填する方法は，コンクリート自体が安価な構造材料であり，施工性に
も有利な補強方法であり，コンクリートを充填することによって，補剛板パネルの箱断面内側への変形
を確実に防止できるため，耐荷力と変形性能とをともに向上できる.補強後の橋脚最弱点部を橋脚基部
に設定しないことを前提とすると，コンクリート充填補強工法の適用範開は，図-2.21に示すように，ア
ンカ一部の終局曲げモーメント Mu•anc が，合成断面の終局曲げモーメント Muc 以上である場合に限定さ
れる.
M問】c>Muc (2.13) 
ただし，実橋脚への適用に際しては，これらの終局曲げモーメシトの比較には，作用曲げモーメント
分布を考慮する必要があり，断面の高さ方向の板厚変化やダイアフラムあるいは横補剛材の設置位置を
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コンクリ ート の白重の影供用下の柱部材にコンクリート打設用の孔の追加 ・設置する影響や，はじめ，
コンクリ ート を響がアンカーボルトおよび基礎構造へ及ほす影響について十分に注怠する必要がある.
損傷後に補修 ・修損傷は柱部材の下端に発生することから.充填すると橋脚下端部が制御断面となり，
復が可能であるかについても補強方法選定の基準として重要である.
既設の銅製橋脚の柱高さ方向には，ダイアフラムある いは横補岡IJ材が 1.5""2.5 mの間隔で設置されて
コンクリ ート上面にタイ アフラム守が設毘いるのが通常である.柱部材に充填されたコンクリートは，
充填区間内に設置されたダイアフラムある いは横補間IJ材によって密閉された状されていない場合にも，
コンク リートを充填しない鋼製橋脚として設計された銅製したがって，態、になっていると考えられる.
夕、イアフ ラムで密閉された状態でコンクリー ト橋脚lに中詰めコンクリー トが充填されている場合には，
前述のとおり ，鋼材の最大引張強度あるいが充填された柱部材としての終局強度の算定が必要である.
鋼材のひずみ効果現象に伴
とり
は充填コンクリー トの最大圧縮強度を変化させて，合成断面の終局曲げモーメン トの値を試算した.
合成断面の終局曲げモーメン トMucを精度良く算定するためには，
う最大引張応力および充填コンク リー トの圧縮応力の上昇とをと もに適切に評価する必要があり .
の結果，
Mp 
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わけ鋼材の降伏比が算定値に及ぼす影響が大きいことがわかった.
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2. 4鋼材の大きな塑性変形を利用する鋼製橋脚の耐震性向上方法の提案
コンクリート充療補強工法の補強範囲
レベル 2地震動に対する十分な変形性能が確保されておらず，
(a)対象橋脚l側面図
図-2.21 
以下では，
関係でコンク リート充填補強工法が適用できない既設の矩形断面鋼製橋脚を対象と して，
十分な変形性能を確保できるような耐震補強法の必要性と有用性について考察を加え
柱部材の中程の鍋断面を制御断面とする耐震補強法 (CPZM)が有効であることを
補強後の耐荷
カ上昇を低減し，
る.そのためには，
述べる.
(l)橋脚1柱部材の鋼断面に塑性変形の発生する箇所を限定する利点
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一銅製橋脚は， RC 橋脚の建設が困難な場所，すなわちー埋立地や海上部の軟弱地盤上，ならびに都市
内の建築限界の厳しい場所に建設され，都市内の主要交通網の機能保持に重要な役割を担っている.し
たがって，第 l章で述べたように，これまで，耐震補強方法の選択は，アンカーボルトの損傷を防止す
るという観点から 補強後の柱部材の終局曲げモーメントとアンカ一部の終局曲げモーメントとの値を
比較して決定されている.
レベル 2地震動を考慮して耐震設計されていない既設の鋼製橋脚 (図-2.2，曲線(1)参照)は，補剛板
パネル全体の座屈変形が発生するため，変形性能が不足し，最大荷重後の急激に耐荷力が低下する.こ
のような既設の鋼製橋脚の耐震性向上においては，レベル l地震動に対しては損傷を受けず レベル 2
地震動に対して必要な耐震性能を確保すること，また，柱部材下端あるいはアンカーボル トに，図-2.23
に示すような損傷を発生させないことが重要である.そのためには，柱下端の合成断面を柱部材の耐荷
力を決定する制御断面とせず，実験あるいは数値解析によって耐荷力性状と変形性能とを精度良く算定
可能な鋼断面とし，かつ制御断面を地上部の柱部材に設定する方法(図-2.22，曲線(2)参照)が有効であ
る.このとき，鋼材は強度のばらつきが少ないため，鋼断面の塑性変形ならびに耐荷力を精度良く コン
トロールでき，設計コンセフトどおりの性能を確保することが合成断面に比べて容易である.
(4) I耐街力と変形性能とを改善v
(アンカーボルトで損傷) ハ
Mu.dnc -・圃 ・・ ・ 4・ー アンカーボルトで許容できる耐荷力のよ限値
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柱部材で損傷)
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t仏
部材向転角 θ
図-2.22 補強効果と作用曲げモーメント一部材回転角関係
仇 :煩傷発生笛所
(a)下端断面の座屈煩傷あるいは鋼板の割れ (b)アンカーボルトの塑性変形や破断
あるいはフーチングコンクリートの圧壊
図-2.23 柱部材下端断面あるいはアンカーボルトの損傷
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コンクリー トを充填した合成柱部材の終局時には，なんらかの座屈変形が銅断面に生じていると忠定
される.上述の実験でも，鋼とコ ンクリー トとの付着の程度を僅少とする場合には，4----5δyで鋼恨は断
面外側へ賂屈し膨らみ始め鋼板とコンクリートとの肌離れ，および柱部材下端で鋼板の割れが発生した.
したがって，合成断面の耐荷力を設計で期待するとおりに制御することは困難であり.合成断面の終局
状態の設定には，合成断面の鋼と コンクリートとの織成比(荷重分担率のようなもので たとえば仕組
阜辺部材の場合には，鋼と コンクリートとの断面積比)に応じた算定方法が必要となると与えられる.
すなわち，異なる材料か らなる合成部材の終局状態の決定には，引張側のコンクリートの主IJれ，引張側
鋼材の割れ，および鋼板の座屈変形などが関係し，鋼とコンクリートとの構成比によ っては卜分な耐荷
ノJを得ることが出来ない場合や期待する以上に十分な耐荷カを有している場合も惣定できる.さらに，
鋼製絡脚柱内にコンクリートを充填した合成断面では，充填されたコ ンクリー トの存布により，外側の
鋼板，とくに縦補剛材のガス切断が困難であるため，その箇所 ・程度の把握， t負傷筒所の補修も容易で
はないと推察され，合成断面を制御断面とする耐震補強法は，必ずしも合理的であるとは汚い迎い.
品方，}短周パラメータに関する制限値を満たす補剛板梢造を有する鋼製紙脚は，従来の補剛仮桃jZを
イJする鋼製織胸!に比べて，補剛板パネル全体の座屈変形の発生を抑制することが可能であり ，耐記長代能
の向上を期待できるが， 柱部材下端断面で鋼板の苦IJれの発生も確認された.すなわち 姥制ハラメータ
に関する制限値を満足する補剛板檎造と同等な耐荷力を確保できるように，新設の鋼盟焔脚と同科j支の
断面性能まで既設の鋼製崎脚の補剛板を補強すると，柱部材下端付近での損傷の発生が，+l!定される.防
n却l柱部材とフーチング ・コンクリー トとを繋ぐ定着部は 数多くの部材で構成されるため フーチング
コンクリー トの出壊，ア ンカーボル トの伸び ・破断をはじめ，怨定されるJ負傷の形態も多ぬてあり ，ぷ
計で想定したとおりのt負傷発生を期待することは困難であると考えられる.
ここで， 地上部の鋼部材が損傷を受けた場合には，塗装の剥離，および発生する局部賂屈変形により，
t員傷の程度を目視によりある程度判断できるため，損傷の早期発見が容易となる.fU傷を受けた鋼恨の
補修 ・補強についても，兵庫県南部地震後の復IUの際に実施されたように，機械的に座間変形を元に戻
す，あるいは煩傷した鋼板を取 り除き新しい鋼板と置き換えるなどが可能であり，比較的容易に実施す
ることが可能である.
以上のとおり 過大な地震荷重を受けた場合にも煩傷部位を限定できるとともに，損傷過程 とJ負傷の
程度とを容易に判定できることから，路面下に位置する柱基部付近での損傷発生を確実に防止し，地 k
部の鋼断面を制御断面とする耐震補強法は，耐震設計上，有効であると考えられる.このとき制御断面
で柱部材の十分な耐荷力と変形性能とを確保するためには，制御断面において補剛板パネル全体の座屈
強度を高めるだけでなく 鋼板の塑性変形を利用して補剛板の限定された部分に塑性変形を発生させる
ことによってエネルギー吸収を図 り，耐荷力の上昇をできるだけ低減する方法が有効てある.新設の銅
製橋脚を対象とする場合にも 既設の鋼製橋脚の補強の場合と同様に，損傷後に目視による点検か容易
な地上部の鋼断面を制御断面とする耐震設計法は，将来の補修・補強にも有用であると考えられる[2.4]. 
(2)鋼材の塑性変形を利用する耐震構造の提案
図-2.24には本研究で提案する地上部の鋼断面を制御断面とする耐震設計法(CPZM:ControlledElastIC 
Zone盟ethod)の概要を示す.CPZMでは，柱部材中程に他の断面よりも先行して塑性化させる鋼断面を
制御断面とし その断面の強度と変形性能とで，柱部材全体の耐荷力と変形性能とをコ ントロールする
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ことを期待している.すなわち，制御断面には，特定の鋼部材を他の断面よりも先行させて塑性変形さ
せることによって柱部材全体の変形性能を高めるとともに，アンカ一部の耐荷力を超えないように耐荷
力をコ ントロールできる構造を採用する必要がある.したがって，制御断面は，レベル l地震動に対し
ては煩傷を受けず，強地震動jに対しては塑性変形し，強地震によるエネルギーを吸収し，柱基部の損傷
および柱部材の耐荷力の著しい低下を防止できるよう設計 ・設置する.鋼断面にのみ限定して，塑性変
形を発生させる構造には，図-2.25に示すものが考えられる.新設の鋼製橋脚への適用を対象とする場合
には，構造物全体の損傷過程を明確にするため，同図 (c)および (d)に示すように，制御断面とする鋼
断面には他の断面よりも低降伏点鋼や薄肉の鋼板の使用が考えられる.なお，同図 (η に示す補強部材
の端部にエンドギャップを設ける耐震構造[2.13]は，アンカ一部が RC方式で設計される阪神高速道路公
団で深用されている縦補剛材を追加 ・補強する耐震補強方法であり，その有効性は第 3章で詳しく検討
している.同図 (e)に示すように，制御断面の上下に鋼ダイアフラム構造を設置し，制御断面以外の断
面にコンクリートを充填する方法[2.14，2.15]の有効性は第4章で詳しく検討している.
このように制御断面を地上部の鋼断面とし，鋼材の塑性変形を積極的に利用する耐震設計法 CCPZM)
には，耐震設計で想定する地震力よりも大きな地震力が作用する場合においても，つぎのような利点が
挙げられる.
(1)その他の部位には慣傷が発生しない.
(2)構造物全体の損傷過程を明確にすることができる.
(3)地震による損傷後にも制御断面の損傷の程度を把握することにより，構造物全体の健全度を評価
することができる.
橋脚柱の耐荷力は，制御断面の耐荷力で決定されるため， 制御断面以外の断面は，強度的に制御断面
よりも若干強くなるように設計し，賂屈が発生しないように講じればよく 補強計算に変形性能を考慮、
する必要はない.そのため，従来の断面榊造をそのまま使用できる.鋼材は，土木構造物に使用される
他の材料に比較して強度のばらつきが少ないため，鋼断面の耐荷力をコントロールすることは比較的容
易であり設計コンセフトどおりの性能を確保することが容易である.さらに 制御断面を 柱部材の中
間の地上部の鋼断面に限定すると，補強後の補剛板で損傷箇所および損傷過程を明確にする上でも，損
傷後の補強性 ・補修性の観点か らも，有効である.塗装の剥離および局部座屈変形により 損傷の程度
が目視によりある程度判断できるため，損傷の発見が容易となる.
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図-2.24 地上部の鋼断面を制御断面とする耐震設計法 (CPZM)の概要
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図-2.25 地上部の鋼断面を制御断面とする耐震設計法 (CPZM)を実現するための構造の例
2. 5まとめ
本中では，既設の銅製橋脚 既設の鋼製橋脚にコ ンクリ ート充瓜補強工法を適用した場合の補強効果
と適用範開 および座屈強度を高めるため応屈パラメータに関する制限値を満足する補|刷版偽造を合す
る新設の鋼製橋脚!の耐震性能とを明 らかにするため，漸哨繰返し水平金位載何実験を実施した.さらに.
コンク リー ト充填補強の採用が適当でない場合に適用可能な耐震補強方法として，鋼板の塑性変形を利
用した既設銅製橋脚の耐震補強法 CCPZM)の有用性と設計コ ンセフトについて考察した.
得られた主な結果をまとめると，以下のとおりである.
a.既設の鋼製橋脚の耐震性能
既設の補剛板構造では 補剛板パネルが十分な耐荷カを発揮する以前に補剛板パネル全体の応M変形
が発生するため レベル 2地震動に対する安全性が確保されていない ことを示した.
b.新設の鋼製橋脚!の耐震性能
i) 補剛板パネルの座屈に対する耐荷力特性と変形性能とを高める ことを目的として，補剛板パネルを
構成する板パネルの幅厚比パラメータおよび縦補剛材剛比に着目して，座屈パラメータに関する制
限値，すなわち，縦補剛材問の板パネルの幅厚比パラメータを 0.4以下，補剛板パネルの幅厚比パ
ラメータを 0.4以下，および縦補剛材剛比と必要最小剛比との比を 3以上という庫屈パラメータに
関する制限値を満足するような新設の鋼製橋脚は，既設の鋼製橋脚に比較して高い耐震什能を有し
ていることを明らかにした.新設の補剛板構造では，既設の補剛板構造の場合に補剛材間隔全長に
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渡って発生する補剛板パネル全体の座屈変形が， 基部ダイアフラムに近い部分で発生し，その最大
値も小さい座屈波形へと移行できることが確認できた.
i) 座屈パラ メータに関する制限値を満足する補剛板パネルを有する柱部材の載荷実験により，局部座
屈の発生を抑制できる有効性は確認できたが，最終的には柱基部で低サイクル波労に伴う鋼板の害IJ
れも確認された.
C. コンク リートを充填した柱部材の耐荷カ特性
i) コンクリ ートを橋脚高さの 5分の lまで充填する場合には，コンクリートを充填しない場合に見ら
れた柱部材最下端で座屈損傷は発生しないが， コンクリー ト充填部の上部の鋼断面へとシフ トして
発生するため，依然として，変形性能の不足は解消されないことを明らかにした.
i) 夕、イアフラムで密閉したコンクリー ト充填部の上部の鋼断面に座屈損傷が発生しないような高さ，
すなわち，コンクリートを橋脚!高さの 3分の 2まで充填すると，耐荷カと変形性能とがともに改善
される.塑性率は 10以上となり ，十分な変形性能を期待することができることを示した.
ii) ダイアフラムにより コンクリー トを密閉する場合には， 鋼とコ ンク リートとの付着の程度あるいは
違いが，本検討で採用したパターンの繰返し荷重が作用する場合の耐荷力性状に与える影響は小さ
いことを明らかにした.
iv) 実験終了時には，コ ンクリートを橋脚高さの 3分の 2まで充填した全ての実験供試体で，柱部材下
端の断面に鋼板の庫屈損傷，および最下端の断面コーナ一部で鋼板の割れが確認された.これは，
コンク リートを充填することにより柱部材の剛性および耐荷力が上昇するためであり コンクリ ー
ト充填補強工法により既設の銅製橋脚を補強する場合には，このような鋼板の割れの発生が想定さ
れることを示した.
d.鋼板の大きな塑性変形を利用する耐震設計コンセプト
既設の鋼製橋脚の耐震補強に際して，柱基部付近の損傷を確実に防止できるような耐震性向上方法を
採用する必要があることを強調した.
地震による損傷後の補修性を考慮すると，レベル 1地震動に対して損傷を受けず レベル 2地震動に
対しては地震後の復旧に著しい支障をきたす定着部に損傷を発生させず，地上部の構造部位での損傷を
限定された程度に留めることが重要となる ことを示した.
このためには，合成断面ではなく，柱部材の耐荷力を精度よく制御できる鋼断面で，柱部材の耐荷力
を決定する必要があることを明確にした.これは，鋼材は強度のばらつきが少ないため，鋼断面の塑性
変形ならびに耐荷カが精度良くコントロールでき，設計コンセプトどおりの性能を確保することが容易
であるためであることを示した.さらに，制御断面を，橋脚基部ではなく柱部材の中間の地上部の鋼断
面に限定すれば，塗装の剥離および局部座屈変形により，損傷の程度が目視によりある程度判断できる
ことを示した.
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第 3章エンドギャップを設けて縦補剛材を追加・補強する圧縮補剛板の耐
震補強効果に関する実験的研究
3. 1まえがき
レベル l地震動に対する耐震設計はなされているが， レベル 2地震動に対応した耐震設計がなされて
いない既設の鋼製橋脚を対象として，基本的な耐震性補強法であるコンクリート充填補強工法を適用す
ると柱部材の耐荷力がアンカ一部の耐荷力を上回る場合には，コンクリート充填補強工法に比べて，耐
荷力の上昇が少ない縦補剛材を追加 ・補強する耐震補強工法が採用されている[3.1--3.3].これは，補強 ・
補修が困難となる橋脚基部での煩傷を防止するためである.
基部定着部を杭方式で設計している首都高速道路公団[3.2]および名古尾高速道路公社[3.3]において採
用されている縦補剛材を追加・補強する耐震補強工法では，既存の縦補剛材にフランジを追加し補強す
る方法が採用され，補強のために追加したフランジと横補剛材あるいはダイアフラムとを連結する構造
が採用される.縦補剛材問の板パネルに対する相対剛度を向上できるように横補剛材をt常設する方法も
採用されている.必要に応じて，縦補剛材の横倒れ座屈を防止するために，横倒れ防止板も設置される
ことがある.これは アンカ一部が杭方式で設計されているが 終局時には RC方式による設計で考慮
されているコンクリートの支圧を考慮することによって，アンカ一部には設計値をかなり上回る耐荷力
が見込まれるためである[3.4].すなわち，設計値に比べアンカ一部の耐荷力を大きく評価できるため，
補強により柱部材の強度上昇をある程度許容できると想定される.
-方，基部定着部を RC方式で設計している阪神高速道路公団[3.1]では，既存の縦補剛材にフランジ
を追加するとともに，既存の縦補剛材間の板パネルに寸法の小さな縦補剛材を期設する方法が採用され
ている.このとき，補強のために追加する部材は，横補剛材と連続しない区間が設けられる.以下では，
この不連続区間をエンドギャ ッフという.これは，文献 3.5，3.6で明らかにされているように， RC方
式で設計された定着部の終局曲げモーメ ントは，設計値で比較的精度良く算定されているため，補強に
伴う耐荷力の上昇をできるだけ低減することを期待するためである.
本辛では，変形性能が不足するがコンクリート充填工法が適用できないような既設の鋼製橋脚!の柱部
材を対象とした耐震補強法の lつである，エンドギャッフを設けて縦補剛材を追加 ・補強する耐震補強
法の有用性を実験的に検証している.まず，エンドギャップを設けて縦補剛材を追加 ・補強する耐震補
強法の概要を述べ，補強された補剛板構造の基本的な耐荷力性状を調べるために純圧縮力載荷実験を実
施している[3.7]. 
次に，既設の鋼製橋脚を想定した柱部材にエンドギャップを設けて縦補剛材を追加 ・補強する耐震補
強法を適用する場合を対象と して，地震荷重に代表される繰返し水平荷重が作用する場合の補強効果を
調べるために漸増繰返し水平変位載荷実験を実施している[3.8]. 上部構造の死荷重に相当する軸方向圧
縮力の違いが，補強効果に及ぼす影響についても検討している.さらに，地震荷重を受ける場合の安全
性を検討するため，ハイフ リッド地震応答実験を実施している[3.9]. 
以上の実験から，エンドキャ ップを設けて縦補剛材を追加・補強する耐震補強法による補強効果につ
いて考察・評価している.実橋脚の補剛板を対象として，既存の縦補剛材に補強部材を接合する高カポ
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ルトの適切なボルト間隔について，弾塑性有限変位解析を行い検討している[3.10].なお，このエンドギ
ャップを設けて縦補剛材を追加 ・補強する耐震補強工法は，第 2章で述べた鋼板の塑性変形を利用する
耐震性向上法 (CPZM) の 1つであ り，阪神高速道路公団と共同で開発した補強方法である.
3. 2エンドギャップを設けて縦補剛材を追加・補強する圧縮補剛板の補強法の概要
(1)補強方法の概要
エンドギャップを設けて縦補剛材を追加 ・補強する補強方法では，図-3.1に示すように.先生するj七
回モードを補剛板パネル全体の座屈モードから縦補剛材位置を節とする板パネルの庵周モードへと改長
する.このためには，既設の縦補剛材を補強することによって十分な剛比を有する縦補剛材へと改善す
ることが必要で、ある.さらに，縦補剛材聞の板パネルの幅厚比パラメータを改善することによって，補
剛板パネルの耐荷力の急激な低下を防止し，補剛板パネル全体の変形性能の改善を図る方法である.
既存の縦補剛材の先端に，縦補剛材の剛比の改善と縦補剛材の横倒れ応屈の防止を目的として，フ ラ
/ジ(以下，補強フラ ンジという)を高カボル トによ り媛合し 明設する.縦補問IJ材問の板パネルの師
厚比も大きい場合には 既存の縦補剛材聞の板パネルの座屈強度を向上させるため，既作の縦補剛材問
の中央に寸法の小さい縦補剛材(以下， !開設縦補剛材という)をよ白設する.さらに，補強フラ ンジおよ
び明設縦補剛材の両端部は，縦補剛材板厚の 3.3倍程度[3.7]の区間長のエンドギャ ップを設け，既存の
横補剛材あるいはダイアフラムとは連続させない. レベル 2地震動に対しては，このエンドギャ ップを
最初に塑性変形させることによって，補強に伴う柱部材の耐荷カの著しい上昇を低減し変形性能のみを
向上できることを期待している.
鋼製橋脚の補剛板パネルの座屈に対する補強には，箱断面内側から施工可能な補強対策を採用するこ
とが空間的な制約あるいは美観上の観点から望ましい.また，設計条件等の制約で，許しい草昆の附加
を伴う補強工法や，寸法の大きい補強部材の搬入が必要であったり供用下での施工が困難な補強β法は
適用し難い.したがって，箱断面内側から施工が可能で，かつ小片の部材を使用する縦補剛材を追加 ・
補強する耐震補強方法が有効であると考えられる.また，各補強部材の両端部にエンドギャ ップを設け
ると， 補強部材の既存の補剛板機造への取り付け作業等の補強工事の施工を容易にする上でも，有利で
あると考えられる.
Y 
(a)モード 日 (縦補剛材位置を節とした板
パネルの座屈変形)
}舟
，?
，?
?
?
，??
?
?
b/t 
iEードI上 モー ド日
(b)モード 1(補剛板パネル全体の座屈波形) (c) rとb/tとの関係
図-3.1 座屈モードと縦補剛材開。比 yとの関係 [3.11] 
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補強前
E 
l 補強後
縦補剛材問の板パネル
既存の縦補剛材
図-3.2 補強後の橋脚断面の一例
(a)補強フランジおよびi開設縦補剛材 (b)補強フランジ端部のエンドギャップ
図-3.3 補剛板パネルへの補強部材の設置状況(実橋脚への適用例)
(2)補強設計[3.1]
レベル 2地震動に対する耐震性を確保できるように すなわち所定の変形性能を得るために座屈の発
生を防止するという観点か ら，第 2章で述べた座屈パラメータに関する制限値を目標値として，補強後
の補剛板パネルの座屈パラメータを改善する.そこで，図-3.2および図-3.3に示すように 縦補剛材の
幅厚比パラメータ Rsを0.5以下，縦補剛材剛比 y/rを3以上にするため，既存の縦補剛材の先端には
補強フランジを増設する.縦補剛材問の板パネルの幅厚比パラメータむを 0.4以下にするため，既存の
縦補剛材間の板パネルに寸法の小さな培設縦補問IJ材を上回設する.補強フランジは 2つの山砲鋼を既存
の縦補剛材の両側から取り付け，既存の縦補剛材の先端に高力ボルトにより接合する.明設縦補剛材は，
既存の縦補剛材間の板パネル中央に両側すみ肉溶接により溶接する.補強部材の鋼材は 母材の鋼材と
同等である.両補強部材の寸法は，以下の条件を満たすよう設計する.
1 .用設縦補剛材の自由突出板としての幅厚比パラメータ R~ が 0.5 以下
2. 既設の縦補剛材問の板パネルの幅厚比パラメータ R~ か 0.4 以下
3.補強後の縦補剛材の剛比 y/戸か 3.0以上
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4.補強後の補剛板パネル全体の幅厚比パラメータ Rjが0.4以下
5.補強後の縦補剛材の幅厚比パラメータ Rsが0.5以下
エンドキャ後述する実験供試体 TEO-lのフランジプレートを対象として，図-3.4および表-3.1には，
および補強前後の断面ップを設けて縦補剛材を追加 ・補強する耐震補強方法を適用した補強後の断面，
補強フラ ノジ
よ→』
諸冗を示す.
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(b)縦断面(a)横断面
増設縦補剛材および補強フランジ (寸法単位 :mm) 
(実験供試体 TEO-1および TER-2)補強前後の断面諸元
図-3.4 
表-3.1 
(a)降伏点および断面定数
項目 補強前 CTEO-1) 補強後 (TER-2)
降伏点 (N/mm2) 289.1 (SM400) 
断面二次モーメン ト (cm4) 17，018 22，135 
断面係数 (cm3) 1，084 1，410 
断面積 (cm2) 100.5 113.9 
(b)幅厚比パラメータおよび補剛材の剛比
パラメータ 補強前 CTEO-1) 補強後 (TER-2) 制限値
RF 0.512 0.226 
0.4，式(2.1) 
R: 一 0.391 F 
RR 0.532 0.391 
0.4，式(2.2)
R: 一 0.269 R 
Rs 0.685 0.224 
0.5，式(2.3)
R; 一 0.320 
yl戸 1.083 3.098 3.0，式(2.8)
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3. 3純圧縮力載荷実験による補強効果の検討
3. 3. 1載荷方法および実験供試体
純圧縮力救荷実験では，図-3.5に示す 6，000kN油圧ジャッキを用いた.実験供試体には耐荷力の低下
が認められるまで軸方向荷重を漸用させた.この実験では，ジャッキの中心軸，すなわち荷重載荷板の
中央点が実験供試体のエンドプレートの中心点に位置するように実験供試体を設置するとともに，荷重
戟荷板と実験供試体の上部エンドプレートとの聞には実験供試体の断面に軸方向圧縮力が均等に作用す
るように厚さ 127mmの上部耐圧板を挿入した.また，上下のエンドフレー トの外面は，可能な限り平
行な面になるよう にフェイシングマシーンで機械切削した.載荷台の内部には，実験中にそれ自体が座
屈しないようにコンクリートを充填した.
6，00_0 k.N油圧ジヤソキ
街宣戦術板
上高I~耐fl::仮
(t=127 mm) 
0/ "エントプレー ト
?
? エンドプレー ト
実験供試体 者H補剛板パネル
?
? ，
【
エンドプレー ト
、。エンドプレ トー
調鐙プレート
コンクリート
??
?
(a)側面図 (b)正面図
図-3.5 純圧縮力載荷実験の載荷方法(寸法単位:mm)
図-3.6および図-3.7には，純圧縮力載荷実験に用いた実験供試体の概要を示す.着目するフランジプ
レートは板厚 3.2mmの 3本の縦補剛材を配置した板厚 4.5mm，幅 480mmの補剛板パネルであり，そ
の他の鋼板の板厚は 6mmとした.ここで，補強前の既存の補剛板パネルに相当する TEO-1の断面積は
ATEO-]= 100.5 cm
2，補強後の TER-2の断面積は ATER-2=113.9 cm2であり，補強前後の断面積比 ATER-JA叩 0-1
は 1.13である. エンドギャ ッフの区間長は，縦補剛材の板厚の約 3.3倍 (=14mm) に設定した.また，
座屈パラメータに関する制限値を満足する補剛板構造を有する新設の柱部材を想定した実験供試体
TNO-3も製作した.なお，ウェププレートの座屈変形がフランジプレートの耐荷力特性に影響を及ぼさ
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ないように，ウエブプレー トの座屈に関するパラメータはフランジプレートの値よ りもIJ¥さく設定した.
各実験供試体で同寸法とした.
会:f、YJ令ー ー
22 
各実験供試体のウェププレー トの補剛板パネルの形状は，
1.152 
1，778 22 
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j奇nフランジプレートダイアフラム
実験供試体TEO-lおよびTNO-3の側面図 (寸法単位:mm) 図-3.6 
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(c)実験供試休TNO-3(b)実験供試体TER-2(a)実験供試体TEO-l
実験供試体の断面図(寸法単位:mm) 
および座屈パラメータ板の機械的性質，使用
図-3.7 
実験供試体の内訳，表-3.2 
実験供試イ本名 RR RF Rs y/戸 。} Es μs σnt 備考
TEO-l 0.532 0.512 0.685 1.083 287.1 2.07 0.265 4273 “既設"，純π縮
TER-2 0.391 0.226 0.224 3.ω8 287.1 2.07 0.265 427.3 “補強ぺ純圧縮
TNO-3 0.397 0.387 0.403 1.062 287.1 207 0.265 j 427 3 M新設"，純汗.縮
ウェブプレート 0.345 0.360 0.405 0.913 287.1 2.07 0.265 427.3 TEO-l J TER-2および TNO-3
注 :σy および 0;.， の単位は N/mm1• EJの単位は l<rN1mm2である.
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表-3.2には，各実験供試体の主な座屈パラーメータおよび使用鋼材の機械的性質とをまとめた.実験
供試体 TER-2の主な座屈パラメータは補強後の算定値である.なお，載荷実験では，縮小模型を使用し
ているが，実際の寸法の補問IJ板パネルを対象とする場合の高力ボル ト接合による補強フランジの設置方
法をそのまま縮小して再現できないので，補強後断面を想定した実験供試体 TER-2では，補強フランジ
を設置した既存の縦補剛材を，溶接接合により形成した T字形の形状としている.また，塑性後の大き
いひずみを計測できるように，塑性ひずみゲージを使用した.
3. 3. 2実験結果
(1)軸方向荷重一軸方向縮み曲線
図-3.8には， 3体の各実験供試体の着目するフランジフレートのダイアフラム聞の 4隅鉛直方向に設
置した変位計より求めた軸方向圧縮荷重一軸方向絡み曲線を比較して示す.Pyは σyATEO-Jであり， Eは
平均圧縮ひずみ (=u/2a，u:着目フランジフレート の平均縮み量， a:横補剛材間隔)である.表-3.3に
は主な実験結果をまとめた.
図-3.8および表-3.3によると，実験供試体 TEO-1の終局強度は PulPy = 1.05で終局平均ひずみは 2/εy=
2.58となった.また，座屈パラメータに関する制限値を満足する断面を有する実験供試体 TNO-3は，
E/5y=3.80をとるが，無次元化して得られる最大強度および変形性能は， TEO-1と比較して，著しく改
善されるという結果が得られなかった.いずれも 鋼材のひずみ硬化の影響によって 供試体の製作に
使用した鋼板の l 軸引張試験結果から得られる降伏点の約 5~6 %の最大荷重の上昇が見られた.一方，
補強を実施した実験供試体 TER-2は，実験供試体 TEO-1と比較すれば，最大荷重が約 10%上昇し PIPy
= 1.15となり ，変形性能は 2/5y=6.45へと改善される良好な結果が得られた.実験供試体 TEO-lおよび
TER-2の断面積の比 ATER-2IATEO-1= 1.13と同程度の強度上昇が認められた.
ここで，各実験供試体の PIPyく0.4において圧縮剛性を比較する と，いずれも理論値とほぼ等しい値と
なった.なお，実験供試体 TER-2の理論圧縮剛性は， 補強部材の断面積を全て有効として算出した値で
あり， エンドギャップを設置する場合にも， 補強部材は有効に機能している ことが確認できた.
4，000 1.5 
室3.000
、? ? ?
?《 ?
1.0 札
制
定 2，000
Z 
十宍
モE
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(a)実測値 (b)無次元化
図-3.8 軸方向圧縮荷重一軸方向縮み曲線 (純圧縮耐荷力実験)
8 10 
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表-3.3 純圧縮耐荷力実験の主な結果
実験供 Pu Uu 一 EA I L Pul P) εiε、試体字1 (むの (mm) 手 10~ Nlmm) 
TEO-1 3，016 137 1 05 2.58 5 75 (5 54) 
TER-2 3，17 34.3 1.15 645 6 31 (6 27) 
TNO-3 3，731 202 1.06 3 80 6.96(674) 
注:カッコ内の数値は理論圧縮附件.を示す.
(2)平均)七縮応力度一軸方向ひずみ曲線(実験供試体 TER-2)
図-3.9には 平均圧縮応力度一軸方向ひずみ曲線を示す.村方向ひずみは，T字形の袖、強フランジの
先端あるいは縦補剛材の先端および，それらの付け根位置に貼付した l村のひずみゲージによりA測さ
れたひずみであり 貼り付け位置も向図に示している.
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(a) 検補剛材問中央断面 (b) 横補剛材問中央断面 (c) エンドギャ ップ
の T断面縦補剛材 のi開設縦補剛材 の縦補剛材
図-3.9 平均圧縮応力度一軸方向ひずみ曲線(実験供試体 TER-2)
? ，
?? 縦揃剛材
局部佳閉
鎖補附材
局部座席
局部座間
(a)正面図 (b)縦断面図
図-3.10 エンドギャップの縦補剛材の変形のスケッチ、(実験供試体 TER-2)
図-3.9(a)によると， 万/0・y= 0.70付近で，補剛板パネル全体の局部座屈が発生し，その後， e(/ε'y =5付
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?
同図(b)によると，めたことがわかる.
している.以上の現象によって，
(3)補剛板パネルの庫屈変形モード
図-3.11には，各実験供試体のフラ ンジフ レートの横補剛材問中央断面における面外たわみ波形を，代
表的な平均Lt縮ひずみ2ごとに示す.
実験供試体 TEO-1では， E/εy=2.2 -.， 2.6のあたりから，補剛板パネル全体の座屈変形が顕著に発生し，
補剛板パネル全体の耐荷力の低下および変形性能の不足につながることが確認できる.実験供試体
TER-2では， 2/5y=3.2付近か ら既設縦補剛材問の板パネルに局部座屈が発生している.同様な平均圧縮
ひずみの値で実験供試体 TEO-lとTER-2との結果を比較すると，発生する座屈モードは補剛板パネル全
• 
体のたわみ波形から縦補剛材を節とした板パネルのたわみ波形へと改善でき，補剛板パネル全体のたわ
さらに，エンドギャッフの縦補剛材には，P/Py = 0.4付近で，
図-3.10に示すような曲げ座屈が発生するが， T字形の補強フランジ先端には，補剛板パネル表面より作
エンドギャ ッフ部分のみが先行して塑性変形することが明ら
み量を抑制できることが明らかになった.
図-3.9に示すように，用ひずみは小さく，
かとなった
実験供試体 TNOろでは， 実験供試体 TEO-lと同様に，補剛板パネル全体の座屈が徐々に進行し，三/ey 
が 3を超えると，急激に補剛板パネル全体の座屈が顕著に現れる.んが 0.4と小さいために，縦剛材間
全断面が降伏に至る P/Py=1.0付近から発生している.
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近で縦補剛材の先端の表裏のひずみ差(引張ひずみ)が顕著に現れ，縦補剛材がねじ り変形を起こし始
手/0・y=1.10付近で増設縦補剛材の曲げ座屈が発生している.
た， ex / ey =7付近から縦補剛材の先端の表裏のひずみ差が増えており，縦補剛材にねじり変形が発生し
たことがわかる.同図(c)によると，万/0・y= 0.4付近でエンドギャッフの縦補剛材には局部座屈が発生
この縦補剛材は，図-3.10に示すように，エンドギャッフ部周辺で腰折
れ的な変形を起こしているものと考えられる.なお，エンドギャッフの縦補剛材に顕著な変形が認めら
れるとき，エンドギャップで計測された最大作用軸方向ひずみは，降伏ひずみ εyの20倍程度であった.
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の板パネルの局部座屈は，
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? 「
(c)実験供試体TNO-3(b)実験供試体TER-2(a)実験供試体TEO-l
断面の面外たわみ波形(横補剛材問中央断面)
性向上に関する検討
エンドギャップを設けて縦補剛材を追加 ・補強
3. 4漸増繰返し水平変位載荷実験による既設銅製橋脚の耐
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地震荷重に代表される繰返し荷重が作用する場合に，
図-3.1 
する補強方法によって，既設の鋼製橋脚の補剛板パネルを補強する場合の補強効果につ いて検討するた
め，以下に示す漸消繰返し水平変位載荷実験を実施した.
3. 4.1実験供試体
漸用繰返し水平変位載荷実験には，表-3.4に示す 10体の実験供試体を用 いた.図-3.12および図-3.13
には供試体の概要を示す.なお，供試体 CEO-1，CNO-6，および CCO-lは，すでに第 27Fで述べた実験
供試休である. ここで，実験供試体 MER-2は単調漸用載荷であり， Hで始まる 3休の供品休はハイフリ
ッド地震応答実験に用いた実験供試体である.
実験供試体 HER-1Rは，供試休 HER-1と同 4 供試体であり， HER-lの実験終了後に引き続き峨何を実
施した.また，上部榊造物の死荷重を想定し，補強前の鋼断面の全塑件付方向j七縮力 Nps (=A xσ}') の
11 %に相当する軸方向圧縮力 Nを載荷した.軸方向j五縮力の違いが補強効果に及ぼす影響を検討するた
め，実験供試体 CER-4は N/Nps=O.18，CER-5はN/Nps=O.30とした.
既設
表-3.4実験供試体の内訳とそれらの名称
既存の橋脚l柱を怨定した片持ち栄一柱供試休
CEO-l (0.11) 
縦補剛材を迫力日 ・補強する補強方法により補強した既存橋脚!柱を想定した片持ち
決-柱供試休
*MER-2 (0.11)， CER-3 (0.1)， CER-4 (0.18)， **CER-5 (0.30)， HER-l (0.1). HER-2 
(0.11)，および***HER-IR(0.1) 
座屈パラメータに関する制限値を満足した補剛板構造か らなる新設の橋脚本主を
怨定した片持ち決一柱供試休
CNO-6 (0.1) 
コンクリ ート充填補強方法により補強した既存橋脚!柱を怨定した片持ち奴一位
供試休
CCO-l (0.11) 
既設 +補強
新設
コンク リ
ート充填
注 :カ ッコ内の数値は N/Npsの{也，*は単綱漸増戦荷，料はラーメ ン橋脚lの柱ds材をだ!定 したこと，そして村本
は尖験供試外 HER-}の実験終了後に引き続きハイブリッド地震応容笑験を実鈍したことを，それそれ苦
味する.
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(a)側面図 (b)断面図 (a)側面図 (b)断面図
図-3.13 実験供試体 CER-5および HER-2(寸法
単位:mm) 
図-3.12 実験供試体 MER-2， CER -3， CER-4 
および HER-l(寸法単位:mm) 
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表-3.5 実験供試体の内訳，使用鋼板の機械的性質，および座屈パラメータ
尖験供試体名 RR RF Rs y/yt' {}"y Es μs σru 備考
CEO-1 0.616 0471 0.564 1.856 287.1 2.07 0.265 427.3 “既設"，紙:返し N/Nps=0.1
CER-3，4，5 0.396 0.232 o 119 3.193 287.1 2.07 0.265 427.3 “補強"，繰返し N/Nps=O.l，0.18， 0.30 
CNO-6 0.366 0.220 0.464 3075 356.0 2.07 0.283 486.5 “新設、¥繰返し N/Nps=O.ll
CCO-l 0.618 0494 0.579 1.704 288.5 1.90 0.283 436.2 “コンクリート充以¥繰返し N/Nps=0.1
HER-l 0.396 0.232 o 119 3.193 287.1 2.07 0.265 427.3 “補強"，ハイブリッド， JMA地震波
HER-2 0.396 0.232 0.119 3.193 287.1 2.07 0.265 427.3 “補強"，ハイブリット， JR-Takaton地震波
HER-IR 0.396 0.232 0.119 3 193 287 1 2.07 0.265 427.3 “補強¥ハイブリット， Higashl地震波
注 :σyおよび σIUの単位は N/mmh 互の単位は 105N/mm2である.
表-3.5には，各実験供試体の主な断面パラメータ RR'RF' Rsと鋼材の機械的性質とをまとめて示す.
補強後の供試体の座屈に関するパラメータは，補強後の算定値であり，補強前の座屈に関するパラメー
タは，実験供試体 CEO-lの値と同じである.エンドギャッフの区間長は，縦補剛材の板厚の 3.3倍(=1 
mm)である.座屈に関するパラメータの制限値を目標値とする実験供試体 CER-3とCNO-6とを比較す
ると，Rsの値に差が見られるがその他の座屈に関するパラメータはほぼ同じ値であり，実験供試体
CNO-6は，エンドギャッフを設けずに縦補剛材を追加 ・補強した場合と同等な座屈強度を有する供試休
と考えることができる.
ここで，実験供試体 CERろ には，比較的大きな値の軸方向圧縮力 N/Nps=O.30を載荷した.これは，図
-3.14に示すような軸方向圧縮力の変動を受けるラーメン橋脚の柱部材を想定したためである.本実験に
用いた載荷装置では，載荷中， '定な軸方向力を導入できるが，変動する軸方向力を導入できないため，
はじめにに 0.1Npsの軸方向圧縮力を作用させた後に，N/Nps=0.30の条件のもとで漸地繰返し水平変位載
荷実験を実施している.すなわち， (i)後述する実験供試体 MER-2の曲げモーメント ー水平変位曲線を
参考にして，まず N/Nps=O.11のもとで最大荷重に至らない-6θyまで一方向の漸噌水平変位載荷実験を
行う .引き続き， (i) N/Nps=0.30の条件のもとで，変位プラス側から漸噌繰返し水平変位載荷を行った.
このときの水平荷重一水平変位の履歴は，図-3.15に示すとおりである.なお， θ=-6θyに相当する点 D
におけるフランジフレートの変形状況は， 5-..-6 mm程度 (=α/50 -.-α/60 ， a:償補剛材間隔)の補剛板
パネル全体の座屈変形，および 3mm程度(=b / 30， b:補強縦補剛材間隔)の補強縦補剛材問の板パネ
ルの局部座屈変形が生じていた.
四
着目する橋脚柱 着目する矯胸l柱 着目する橋脚柱
軸方向ノJ
.2Nps 
「
?
??
?
??
軸方向プJ
03Nps 
軸方向ブJ
O.lNps 
• 
(a)常時の骨組織造 (b)地震により
左側に変形した場合
(c)地震により
右側に変形した場合
図-3.14 想定するラーメン橋脚の地震時の挙動
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図-3.15 曲げモーメント一部材回転角曲線(実験供試体 TER-S)
3. 4. 2軸方向圧縮力が 0.11Npsの場合の補強効果
(1)曲げモーメン ト一部材回転角関係
図-3.16(a)，(b)，および表-3.6よると，軸方向圧縮カの比 N/Npsが 0.11の銅製橋脚lを知、定した筒形断
面柱形式の実験供試体 CEO-1 (塑性率 μu=2.17，μ95= 3.99)に対して，縦補問IJ材を追加 ・補強する方法
により，耐荷力上昇を補強前の 20%程度にとどめ，塑性率をμu=4.41 (μ'95 = 6.61)まで改善できること
がわかる.なお， μ95は最大曲げモーメントの値から 95%まで低下した時の曲げモーメ ントに対応する変
位を用いて塑性率を評価した値である.ちなみに，コ ンクリー ト充填補強を行った供試体 CCO-]は， μ1
: 11.35 (μ'95 = 12.99)であったが，強度上昇率 slは 1.64となる.実験供試体 CER-3の品大rUJげモーメ
ントは， MER-2に比べ，約 10%の上昇が見られた.これは，繰返し載荷による鋼材のひずみ硬化刻象
によるものと考えられる. 
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(a)実験供試体 CEO-lおよび CER-3 (b)実験供試体 CER-3およびMER-2
図-3.16 曲げモーメント一部材回転角曲線
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(c)実験供試体 CER-3およびCNO-{5
図-3.16 曲げモーメント一部材回転角曲線(続き)
表-3.6 各実験供試体の強度上昇率および塑性率
実験供
終局変位 終局曲げモー 曲げ 強度上昇本 塑性不My 
想定 (mm) メント(kN'm) 剛性試イ本名 (kN .m) 
+側 一側 +側 一側 (幻ぜ/cm) sl μu μ95 
CEO-l 既設 27.0 25.3 208.3 198.9 149.2 7，910 基準 2.17 3.99 
CER-3 補強 48.9 50.1 239.5 241.2 149.2 8，940 1.21 4.41 6.61 
CNO-6 新設 59.2 60.2 413.7 373.5 300.6 9，466 0.93 3.51 4.26 
MER-2 補強 一 65.8 一 218.3 149.2 7，742 1.10 5.48 7.73 
CCO-l 補強 67.2 78.8 333.1 327.2 149.7 11，390 1.64 11.35 12.99 
さらに，図-3.16(c)および表-3.6によると，実験供試体 CNO-6と比較して，エンドギャップを設けて
補強した実験供試体 CER-3の塑性率 μuは約 1.25倍 (μ95で約 1.55倍)である.実験供試体 CNO-6では，
最大曲げモーメントに達した後 供試体基部コーナ一部に割れが発生したため 最大曲げモーメント後
の耐荷力の低下が CER-3と比較して著しい.供試体 CERろではエンドギャップが塑性変形するため，
供試体 CNO-{5に見られた耐荷力の著しい上昇，あるいは柱基部での鋼板の割れが発生しなかったと考え
られる.
. 
(2)補剛板パネルの変形状況
実験供試体 CEO-1では， θ/θy=-3で補剛板パネル全体のたわみが急増し，この座屈変形が卓越する.
実験供試体 CNO-6および CCO-lでは柱下端の断面コーナ一部で鋼板の割れが認められた.
図-3.17(b)および図-3.18(b)によると，補強した実験供試体 CERろでは， θ/θy=-3付近で，補剛板ノ、。
ネル全体の座屈，および補強縦補剛材間の用設縦補剛材を有するサプ補剛板パネルの局部座屈が生じ始
める.θ/θly=-5以降，縦補剛材聞の板パネルの局部座屈変形だけでなく，補剛板パネル全体の局部座周
波形が，繰返し回数の増大に伴って進展する.このような変形状況は，図-3.19に示す実験終了後の補剛
板パネルの変形状況からも確認できる.また，既存の縦補剛材に用設した補強フランジ両端に設けたエ
ンドギャップでは縦補剛材の局部座屈変形が発生するが，既存の縦補剛材問の板パネル中央に期設した
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i白設縦補剛材両端に設けたエンドギャ ップ付近の板パネルには腰折れ的な屈服現象なとに起因する応部
さらに，実験供試体 CER-3では，柱下端の断面コーナ一部て制材の剖れは先J!. 的な変形は見られない.
発生する J~ 1H~ モートか d文書され .補強すると，繰返し応力を受ける場合ても，以上から，しなかった.
補剛板パネル全体の変形性能が向上することが確認できた.
ー方向に水平変位を漸閉させた実験供品休 rvlER-2ては，4 方，図-3.17(a)および図-3.18(a)によると，
変位仏イJの大きさに応じて袖、問IJフランジには著しいj宅問変形か先生せず，θ/θyが-3程度においても，
繰返し荷重を作用させるjqf?よりも'トさ補剛板パネルのたわみ畳は，徐々に局部応凪波形が進展する.
補剛仮パネルはほとんと陀間変形しないと巧 えられ石.
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水平変位の繰返し回数が少ない場合には，
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(b)実験供試体 CER-3(a)実験供試体 MER-2
フランジプレート縦断面方向のたわみ波形図-3.18 
実験終了後の座屈変形状況 (実験供試体CER-3)
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図-3.19 
(3)エネルギー吸収量
図-3.20には，実験供試体 CEO-1および CER-3の各繰返しサイクルごとのエネルギー吸収量を示す.
縦補剛材を追加・補強する補強方法により補強を行うと，水平変位が 5cm以降で，エネルギー吸収量に
lサイクルあたりのエネルギー吸収量が最大となるまでの合計で比較すると，補強前に比し差が現れ，
て補強により約 1.9倍のエネルギーが吸収可能であることが確認できる.
~実験供試休 CER-3
実験供試体 CEO-1
3，000 
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(1)曲げモーメント一部材回転角関係
図-3.21には，補強を行った既設鋼製橋脚を想定した実験供試体で，軸方向圧縮力の比 (NINps=0.11， 
および 0.30) の相違による曲げモーメント一部材回転角関係を示す.表-3.7に，主な結果をまと
エネルギー吸収量の比較(実験供試体 CEO-1および CER-3)
3. 4. 3軸方向圧縮力の違いが補強効果に及ぼす影響
図-3.20 
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および CER-5)CER-4， 曲げモーメント一部材回転角曲線(実験供試体 CER-3，
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図-3.21 
各実験供試体の強度上昇率および塑性率
実験供
終局変位 終局曲げモー 曲げ 強度上昇不 塑料率
想定 (mrn) メント(む十m) My 剛性試イ本名 (kN'm) 
+側 一側 +側 一側 代N/cm) βi μu μQ5 
CER-3 補強 48.9 50.1 239.5 241.2 149.2 8，940 1.21 4.41 6.61 
CER-4 補強 42.3 38.0 234.5 233.7 138.3 8，421 1.27 3.79 6.78 
CER-5 補強 27.1 20.1 172.5 205.4 119.2 8，189 1.29 3.04 4.50 
および 3.04，s， 3.79， および CER与を比較すると， μIl はそれぞれ 4.41， 
表-3.7 
CER-4， 実験供試体 CER-3，
耐荷力は上昇するが塑性率は低下すN/Npsが用加すると，および 1.29となり，1.27， はそれぞれ 1.21，
る傾向を示す.最大曲げモーメントの値か ら強度が 95% 低下したときの変位で比較すると，N/Nps=O.ll 
μ95:;:6.5以上を確保できるが，N/Nps=0.30の場合には μ95は 4.50となっおよび 0.18の場合にはいずれも
た.これには，N/Npsが大きくなる と降伏水平荷重 Hyが小さ く算定される影響，および実験供ぷ休 CER-5
十分な検討か
の抜荷方法が他の実験供試体とは異なる影響が含まれるが， 軸方向圧縮カの比 N/Npsが 0.11と0.18とで
はμ95の値に有志な差が見られず，軸方向圧縮カの変動が顕著な柱部材の補強に対しては.
N/Nps=0.11の実験供試体 CER-3とN/Nps=0.30の実験供試体 CER-5との品大曲けモなお，必要で、ある.
ーメン ト値の差異は約 17%である.
(2)エネルギー吸収量
図-3.22には，軸方向圧縮力の比が異なる実験供試体 CER-3，CER-4，および CER-5の各紙:返しサイ ク
水平変位が 5cm以降で顕著に見られN/Npsの大きさによる差違は，ルごとのエネルギー吸収量を示す.
N/Nps台、また，N/Npsの値が小さいほど，大きなエネルギー吸収が可能であることが確認できる.るカt，
ほぼ同 じエネルギー吸収量を示す.0.11と0.18の場合は最大荷重に至るまで，
δ 
H 
•. CER-5 
ーイ〉ー CER-4
晶一一 CER・3
NIN何.=018 N/N何=030
3，∞o 
2，∞o 
1，ぽ)()
? ? ? ?
????
???
10 5 
水平変位 δ(cm)
CER-4および CER-5)エネルギー吸収量の比較(実験供試体 CER-3，
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図-3.22 
3. 4. 4縦補剛材を追加・補強する耐震補強効果に関する考察
(1)実験終了後の補剛板パネルの変形状況
実験終了後，ガス切断により実験供試体を解体し，実験供試体内部の崩壊状況を観察した.そして，
以下に示すような崩壊状況が確認できた.
i) 既設の断面，およびその補強後の断面を有する実験供試体では，いずれも補剛板パネル全体が内側
へ変位する座屈変形が顕著に見られた.
i) 補剛板パネル全体の座屈波形の稜線の位置において，嶋設縦補剛材が切断されている例が確認でき
た.また，補強フランジ両端のエンドギャ ップの縦補剛材には，横ねじれ座屈が発生していた.
ii)崩接状況と軸方向圧縮力の比との関係を調べると，軸方向圧縮カの比が大きければ，補剛板パネル
全体にわたって著しい局部座周波形が発生し，そのたわみ量も大きい.
(2)補強効果に関する考察
漸i白繰返 しノk平変位載荷実験の結果から得られた包絡線および主な結果を，図-3.23および図-3.24に
まとめて示す.これらの図より，既設の銅製橋脚の補剛板パネルを， エンドギャッフを設けて縦補剛材
を追加 ・補強する補強方法によって得られる補強効果は，以下のとおりである.
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CER-4 既設3.84
' CER-5 -2 ト仏帆....~-~叫が-p----_ .，0.5 一+一 CCO-l
1ー0 。 10 。 0.1 0.2 0.3 0.4 
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図-3.23 各実験供試体の包絡線 図-3.24 軸方向圧縮力の比による変形性能の違い
a.エンドギャ ッフを設けて縦補剛材を追加 ・補強する補強法の繰返し荷重下での補強効果
軸方向圧縮力の比 N/Npsが 0.11の鋼製橋脚を想定した箱形断面柱形式の実験供試体 CEO-l(塑性率 ん
=2.17，μ95=3.99)に対して，エンドギャ ップを設けて縦補剛材を追加・補強する耐震補強方法を実施す
ると，耐荷力上昇を補強前の 20%程度 (β1=1.21)にとどめ，塑性率を 4.41(μ95=6.61) まで改善でき
る.コ ンク リート充填補強を行った実験供試体 CCO-1の強度上昇率β1は 1.64であ り，エンドギャップ
を設けて縦補剛材を追加・ 補強する方法は， コンクリートを充填する場合に比べて補強後の耐荷カの上
昇を小さくできる. 一方. 方ー向に水平変位を漸指させる場合の補剛板パネルのたわみ量は，繰返し荷
重を作用させる場合よ りも小さい.
補強したいずれの実験供試体でも，はじめに補強フランジおよび矯設縦補剛材の両端に設けたエンド
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ー
ギャップに塑性変形が発生し，この変形によりエネルギーが吸収される.また，補剛板パネルの変形を，
補剛板パネル全体がたわむ変形モードから，縦補剛材を節とする変形モー ドへと改善できるので.補阿IJ
板パネル全体のたわみ量も小さい.
なお，座屈パラメータに関する制限値を満足する実験供試体 CNO-6は，Rsの値を除いて供品休 CER-3
とほぼ同様な値の座屈に関するパラメータを有している.すなわち，この実験供試体は，縦補同IJ材を迫
力日・補強する方法により既存の補剛板パネルを補強するが，エンドギャッブを設けない明合に相当する.
実験供試休 CERろでは)CNO-6に見られた耐荷力の著しい上昇，および柱基部での鋼材の吉IJれは先生し
なかった.これは，補強部材の端部にエンドギャップを設置し，この部分がほかの部分よりも先行して，
確実に塑性変形するためである.
b.軸方向圧縮力の違いが補強効果に及ぼす影響
軸方向)ギ縮力を降伏応力の0.1，0.18，および0.30倍に設定したそれぞれの実験供試体 CER-3，CER-4， 
および CER-5を比較すると， μuはそれぞれ 4.41，3.79，および 3.04，s，はそれぞれ 1.21，1.27‘および
1.29となり，軸方向圧縮力の比がよ将加すると，耐荷力は上昇するが塑性率は低下する傾向を示す.ただ
し，実験供試体 CER-3とCER-4では， μ95の値はほぼ同級であり，柱部材に作用する村方向}_f縮ノJか降
伏応力の 0.2倍程度であれば，本補強法により十分な補強効果が得られる.
C. エンドギャッフを設けて縦補剛材を追加 ・補強する耐震補強方法の適用範開
以下ではF 縦補剛材補強 ・追加工法を適用する場合の補強範聞について述べる.
縦補剛材補強 ・追加工法は 補強後の矯脚最弱点部を橋脚l基部に設定しないという前提にもとっき，
橋脚の終局強度は橋脚基部のアンカ一部以外の住部材内で決定される必要がある.また 施工作 ・粁済
性に有利なコンクリー ト充填補強工法が適用できない場合に採用が有効である.すなわち，ア ンカ一郎
の終局曲げモーメン ト Mu.dncが柱部材基部の合成断面の終局曲げモーメ ントM似以下，かつ補強対象と
なる鋼断面の全塑性曲げモーメント Mpから橋脚下端位置において換算される曲げモーメ ントMJ以 t
のときである.したがって，次の式(3.1)が適用範開となる.
?????????
(3.1) 
• 
補強範開は，図-3.25に示すように，既存の中詰めコンクリート直上のタイアフラム問， すなわち， 1 
補剛板パネルとなる.ただし，鋼製橋脚の耐震補強においては，第 1節で述べたとおり，断面の品さ ノ与
向の板厚変化あるいは既存の中詰めコンクリートの充填高さをはじめ綴々な制約を考慮、した仁で，補強
範開を決定する必要がある.
文献 3.13によると，構造物によって設計値と許容値までの余裕量に差があるものの，コ ンクリート充
填補強に伴う死荷重の噌加により基礎の支持力が不足する場合もあることが指摘されている.コンクリ
ー ト充填補強工法に比べ， エンドギャップを設ける縦補剛材補強 ・追加工法による補強後の自重の泊加
は小さいことから 補強に伴う耐荷力の矯加が及ぼす基礎構造への影響については，本研究ては検討し
ていない.実補強においては各補強対象橋脚ごとに式(3.1)が満足しているかどうか照査し，満足しなし
場合には，アンカ一部を補強するかエンドギャップを設ける縦補剛材補強・追加工法よりも強度上昇を
伴わない補強工法の採用を検討する等の措置が必要となる.エンドギャップを設けて縦補剛材を追加 ・
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補強する耐震補強法を採用し，補強による強度上昇をさらに低減するためには， エンドギャップの既存
の縦補剛材の高さを低減するなど，より積極的に鋼板の大きな塑性変形を利用することが有効であると
考えられる.
慣札ノJの作川仲間 作用rlげモーメント
・ー一一一一一一一一一一一一一一一一一一一一
Mp 
補強後の低抗
11げモーメン ト
一一一一一一一一一一一一一一一一一一一ー 一一一一ー
中JAめコ ンク リー ト
Muc 
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(a)対象矯腕!側面図 (b)作用曲げモーメント分布と
抵抗曲げモーメント
図-3.25 縦補剛材補強・追加工法による補強範囲
3. 5ハイブリッド地震応答実験による強地震に対する安全性の検討
エンドギャップを設けて縦補剛材を追加 ・補強する補強方法によって補強した銅製橋脚を対象として，
強地震が作用する場合の安全'陀，およびエンドギャップ周辺の損傷の程度を検討するため，以下に示す
ハイブリ ッド地震応答実験を実施した.
(1)ハイブリッド地震応答実験の概要
本研究で実施したハイブリ ッド地震応答実験は，任志の地震力を受ける構造物あるいは楠造部材の応
答シミュレーショ ンを行うものであり 中井らの文献 3.14の方法に準じた.すなわち 既知の地震加速
度を入力し，コンビューターの内部で柱部材を 一質点系の振動モデルへとモデル化し その運動方程式
を解析している.その際に必要となあ構造物，あるいは構造部材の未知の復元力 Frを，各時間嶋分ステ
ップ毎にオンラインで，逐次，実験により取り込み，復元力 Frとある時刻の地震加速度とから各時間ス
テップにおける応答変位の算出には差分法を用いる.さらに 求まった変位をアクチュエーターにより
自動的に実験供試体に与える手法である.各時間ステップの時間間隔iltは0.01sである.解析に用いる
減衰定数は 0.05で一定とした.
ここで，質量をM，減衰定数を C，および剛度を Kとし，実験供試体を対象とするときは添字 m，対
象橋脚柱を対象とするときは添字pを用いて表すと， 一質点系モデルの場合の運動方程式は次式で与え
られる.
実験供試体 :Mm云m+Cmxm + Kmxm =一MmZm
対象橋脚柱 :M云 +C..x..+K..x.. =-Mどpp ，. p -P"" P 
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(3.2) 
(3.3) 
. 
ヲ'・r 1'7" 
」ー (._.v._ ， X，土，反，およびぷは，それぞれ質点における応答水平変位，応答ノk平速度，および応答水
平加速度，ならび、に水平地震加速度で、ある.
さらに，時間および寸法に関する縮尺率として S}および らを定義すると， 対象情i出l柱および支験供
試体の運動方程式は，式(3.4)で表される[3.14]・
ド M ど
Mλ，+ Cλt+KAt=一下I_Mみ=一 JJ=一Mnrん (3.4 ) 
"'2 1..) 
図-3.26に示すように，実験供試休は対象橋脚を 1/5に縮小しているので，相似rVJを今!さして T ヨミー3.8
に示すように，入力地震加速度には実地震波を 1/5倍，および上部構造の質量には対象とする橋脚 i二郎
枯造の質量を 1/5倍にそれぞれ，縮小している.ハイブリッド地震応答尖験にfJいた実験装慣は. r日j述
の単調水平変位載荷実験および漸用繰返し水平変位載荷実験と向践である.なお，3.4.1項て述べたとお
り，ハイブリッド地震応答実験には，供試休 HER-1，HER-2および HER-IRの 3体の実験供品休を川い
た• 
• 
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(a)対象橋脚柱 (b) 一質点系振動jモデル (c)対象橋脚の断面 (d)実験供仏体の断而
図-3.26 想定した橋脚柱の概要とー質点系へのモデル化 (寸法単位 :mm) 
表-3.8 実験供試体と対象橋脚柱の相似率
、l法に関す 入ノJ地震加速度
る縮小率ふ
入ノJ上部構質怯 実験供試休の悶イj
. ・ 振動周期 (s)
想定橋脚!柱上部構造
5 実地震加速度の 1/5倍
の質量の 1/5倍
0.785 
(2)入力地震加速度
実験供試体 HER-lにはt 1995年 1月 17日に発生した兵庫県南部地震において神戸海洋気象台地繋上
で観測・記録された南北方向の地震加速度(以下， JMA地震波と呼ぶ.最大加速度 818.02gal， 図-3.27(a) 
参照)を，実験供試体 HER-2にはtJR鷹取駅構内地盤上における南北方向の地震加速度(以下 JJR-Takatort 
地震波と呼ぶ.最大加速度 641.74gal，図-3.27(b)参照)を入力した.これらの地震加速度を対象橋脚に
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入力すると，最大の弾性応答加速度は， JMAおよび JR-Taka tori地震波のそれぞれに対して， 1，871， 1，206 
galとなり，道路橋示方書 ・V耐震設計編[3.15]で期待する弾性応答加速度である 2，000，1，750 galと比較
それぞれの.6，68.9 %である.して，
さらに，実験供試体 HER-1の実験終了後に引き続き，東神戸大矯付近地盤上で観測・記録された南北
方向の地震加速度(以下，この実験供試体を HER-1R，地震波を Higashi地震波と呼ぶ.最大加速度 325.84
gal，図-3.27(c)参照)を入力し，補強された橋脚が損傷を受けた後の地震に対する安全性についても考察
を加える.
以上の 3つの地震波はいずれも文献 3.15に推奨されている地震波である.
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図-3.28には，各実験供試体の水平変位の時刻歴応答曲線，および、水平荷重一水平変位の応答曲線を示
HER-2から得られた主な結果を 対象とする実橋脚の応答実験供試体 HER-1，表-3.9には，また，す.
表中の最大弾性応答加速度はー質点系の地震応答解析より算出したものなお，値に換算してまとめた.
である.
図-3.28および表-3.9によると，実験供試体 HER-1には，時刻 t=4.96sにおいて，最大応答変位 4.49cm 
δmdx/δy =4.4)が発生する.残留変位ORは，
脚高さの 1/100以内であることが確認できる.ここで，時刻 t=7.92sにおいて，最大応答加速度 198.92gal 
この加速度の実橋脚換算値は 995galに相当する.
であり，橋0.73 cm (橋脚高さの 1/219)(焔脚高.さの 1/36，
司
が発生している.
この値は，新設の橋脚に対するものであるが， 1種地盤上にある既設銅製橋脚で
は，変形性能のみでなく強度に対する補強にも配慮する必要があると考えられる.なお時刻 t=3.68sに
1/100を若干上まわる.
おいて，最大応答加速度 172.97galが発生し，実橋脚換算値は 865galであった.
また，実験供試体 HER-1の実験終了後に， Higashi地震波を入力した実験供試体 HER-IRでは，時刻
(=6.61 sにおいて，最大応答変位 3.19cm (橋脚高さの 1/50，δmax/δy=3.1)が発生する.また，水平荷重
一水平変位の応答曲線から判断すると，耐荷力の劣化は確認されず，残留変位は 1.06cm (橋脚高さの
いずれの地震波を入力した場合にも，応答変位が，繰返し実験より得られた塑
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なお，1/151 )であった.
• 
性率 4.41を上回る回数は 1回程度であった.
最大応答加速度②の最大入力地震加速度⑤に対する朋幅率 β(=② /⑤)は， JMA地震波の烏合β=1.22
で， JR-Takatori地震波の場合β'-1.35となった.最大応答加速度②の最大弾性応答加速度① に対する比 y
(=②/①)は， JMA地震波の場合 0.53，また JR-Takatori地震波の場合 0.72となった. これらの簡を
文献 3.15で示される次式を用いて，塑性率 μuに換算すると，JMA地震波の場合 μ1 =2.28， JR-Takatoti 
地震波の場合μu= 1.46となる.
e 5~ 凡 96 s，か4.49cm (=4.41ゐ)
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(b)実験供試体 HER-2 CJR-Takatori地震波)
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(c)実験供試体 HER-1R(Higashi地震波)
図-3.2'8 水平変位の時刻暦応答および水平荷重一水平変位の応答曲線
(3.5) 
文献 3.15で期待されている最大弾性応答加速度は，1種地盤に対して 2，000gal， 11種地盤に対して し750
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これらの値に対して JMA地震波の場
したがって， JR-Takatori地震波の地震動を用いて
galである.本研究で対象とした実橋脚lの最大弾性応答加速度は，
合 93.5%， JR-Takatori地震波の場合 68.9%となった.
最大応答変位，
この地震波は，新設の鋼製橋脚の保有水平耐力照査
最大弾性応答加速度が約 1，750galになるように振幅調整を行った地震波を入力すると，
および残留変位はさらに大き くなると考えられる.
1種地盤上にある既設の銅製橋脚の耐震補強に関しでもこの点を配慮同様に，に用いるものであるが，
するのが望ましいと考えられる.
ハイブリッド実験の主な結果(実験供試体 HER-1および HER-2)表-3.9 
入力地震波 実験供試体 HER-l 実験供試休 HER-2
対象矯脚の固有振動周期 (s) 0.785 
①品大弾性応答加速度 (gal) 1，871 1，206 
②ハイブリ ッド実験における最大応答加速度 (gal) 995 865 
③ハイフリ ッド実験における忌大応答変位 (cm) 22.45 30.12 
(=4.41δ'y) (=6.00dy) 
④ハイブリ ッド実験における残留変位 (cm) 3.65 8.15 
⑤入力地道加速度の忌大値 (gal) 818 641 
y=②/① 0.53 0.72 
③ /L 1/36 1/27 
④ /L 1/219 1/98 
β=②/⑤ 1.22 1.35 
(4)補剛板パネルの損傷状況
図-3.29には，実験中の補剛板パネルの局部座屈波形を調べるため，実験供試体の下端から高さ 157mm 
変位計は，荷重の負側(設置状態での下面)に設置しの断面に設置した変位計による測定結果を示す.
水平変位の負側の代表的なピーク変位発生時における測定データているので，応答変位の時刻歴から，
を用いてフロットしている.
JMA地震波および JR-Takatori地震波を入力した場合，補剛板パネル全体の座周波図-3.29によると，
形および補強縦補剛材問のサブ補剛板パネルの局部座屈波形が発生している.これらの局部座屈波形は，
応答水平変位の大きさに比例して顕著に現れる.実験供試体 HER-1の終了後に Higashi地震波を入力し
• 1・364<;
畠 t檀4525
• (=726 s 
. (・949 ~ 
-・l回目の地震波入力によって後述の図-3.30(a)に示すとおり煩傷を受けているた
同図(c)に示すように縦補剛材を節とした座屈変形がさら に顕著に現れていることが確認できる.
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(b)実験供試体 HER-2 (c)実験供試体 HER-IR
載荷中のフランジプレート横断面方向のたわみ波形
(a)実験供試体 HER-l
図-3.29 
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• 
図-3.30には，実験終了後の実験供試体 HER-l，HER-2の最大応答時に!五縮力を受けた補同IJ快ヘネ '1の
残留変形の計測結果を示す.
いずれの実験供試体においても，補剛板ハネル全体の座屈および補強縦補剛材問のサフ補同Ijt反バネJl
の陀屈の発生が確認てきた.補剛板パネルの忌大残留たわみの大きさは，実験供試休 HER-lては. ドザi
からの高さ 10.6cm位置において 4.7mmであり，地震荷豆によりほとんとJ負傷を受けてお 3す.{攻以f1
HER-1Rにおいてもその値はほほ向桟であった. 方ー，6dyを担える最大応答変位か作用したPL品付、HER-2
の補剛板パネルの最大残留たわみの大きさは 向さ 16cm位置において 74-mm程!包の納剛恨ハ不Jl l~ 
休の賂屈変形が発生している.
関 -3.31 には，実験後の実験供試休内部の補強縦補剛材およひipi ぷ縦補同Ij 材端部の出向状i~l を似宗寸 る
ためにガス切断した実験供試休 HER-2のエントキャッブj1i1'1; のツ点を示す . 12.5失(J~~A休 HER-2 の下州
タイアフラムと補強縦補間IJ材の袖'強フラ ンジとの間のエントキヤソフにおし lて，タイアブラムのし卜て
凶-3.31(b)，図-3.32に示すような縦補剛材に局部的な級ねじれ叱屈の発生か認められた.ゴ乙験{l¥nA休
HER-IRでは，夕、イアフ ラム付近の補強縦補剛材には，漸jれ繰返し水牛変位似荷実験て見られたよJ;引十
刷会形などの損傷は明確には認められなかった.
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(a)実験供試体 HER-1 (JMA 地震波) (b)実験供試休 HER-2(JR-Takaton地込政)
図-3.30 実験後の残留座屈たわみ波形(寸法単位:mm) 
(a)内部の変形状況
(b)下端夕、イアフラム付近の縦補剛材の
横ねじれj杢屈煩傷
図-3.31 実験終了後の内部の損傷状況 (実験供試体 HER-2)
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補強縦補剛材
ダイアフラム付近の補強縦補
剛材の横ねじれ座屈
?
?，?????
? ?
ダイアフラム
図-3.32 エンドギャップの損傷の概略(実験供試体 HER-2)
(5)エネルギ一 一定則に関する考察
道路橋示方書 ・V耐震設計編[3.16]に規定されているニューマークのエネルギー 一定則にもとづいて，
実験結果を考察する.エネルギーー定則に従う設計法では， 一質点系構造物の弾塑性応答において，弾
性応答エネルギーと弾塑性応答エネルギーとが等しくなると仮定される.図-3.33(a)には，JR -Taka tori 地
震波を作用させた供試体 HER-2の実験結果にエネルギ一品定則を適用した結果を示す.同図において，
エネルギー 定ー側にしたがうと，構造物が弾性挙動すると仮定したときに得られる水平荷重一水平変位
関係(直線①)，および最大弾性応答加速度から決まる点 Aからの鉛直線 AB，ならびに変位軸とで閉ま
れた面積(ムOAB)と ハイブリッド実験より得られた包絡線(曲線②)，および鉛直線 UD，ならびに
変位軸とで閉まれた面積(図形 OUD)とが等しくなるような点 D が，構造物の近似的な最大応答変位
として与えられる.
ところで，実験供試体は震度法にもとづき，設計水平震度を 0.3として設計した.このとき，水平荷
重 0.3N(設計水平震度×作用軸方向圧縮力)は H/Hy=0.788に相当する.すなわち， 地震応答加速度 294
gal (=0.3 x 980 gal)とH/Hy=0.788とが対応する.この関係を用いて，図-3.33には，応答加速度の縦軸
を追加している. ー質点系の弾性応答解析より求まった最大応答地震加速度は JR -Takatori地震波の場
合 1，205galである.これに対応する応答変位をエネルギー一定則にしたがって求めると か3.838δyと
なり，ハイフリッド実験結果から得られた最大応答変位 δ=6.0δyの 64%の値である.一方，ハイブリ
ッド地震応答実験より求まった最大応答変位に対応する弾性応答加速度は，図-3.33の加速度-水平変位
曲線から 1，422galとなる.この値は， 質ー点系の応答解析より得られた最大弾性応答加速度 1，206gal 
の 118%となる.以上から， JR-Takatori地震波を用いた場合は， エネルギ一一定則によると相当に危険
側の最大応答変位を求めていることがわかる.
図-3.33(b)には， JMA地震波を作用させた実験供試体 HER-lの実験結果にエネルギ一一定則を適用し
た結果を示す.この場合には，エネルギー 定ー則を適用すると，ハイブリッド地震応答実験より得られ
た最大応答変位を大きく上回る著しく安全側の最大応答変位を推定している.したがって エネルギー
定ー側によって耐震性が照査された既設の鋼製橋脚では，地震時の最大応答変位の推定値と実際の橋脚
の応答変位とが異なることが予想、される.
さらに，ハイフリッド地震応答実験，漸鳩繰返し水平変位載荷実験，および単調漸用水平変位載荷実
験から得られた水平荷重一水平変位曲線の包絡線の関係に着目すると，ハイブリッド地震応答実験から
得られた最大強度が最大となり，単調漸潮水平変位載荷実験から得られた最大強度が最小となる.すな
-・
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わち，地震荷重が作用する場合等，ある 一方向に変位しながら大きく振動するような場合には，移動硬
化現象と繰返し硬化現象がともに発生し，変位した方向に対して最大強度が最も大きくなると考えられ
る.
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(a)実験供試休 HER-2 (b)実験供試休 HER-l
図-3.3 加速度一水平変位曲線
3. 6弾塑性有限変位解析による補強フランジ接合における高力ボルト間隔の検討
エンドギャッフを設けて縦補剛材を追加 ・補強する補強方法を実橋脚の補剛板パネルに適川する場合，
供用下の部材への補強部材の取り付け作業を考慮して，既存の縦補剛材を補強する補強フランジは，既
存の縦補剛材の先端に l組の山現ア ングル材をボルト接合により 設置する方法がとられる.この際，補
強フランジを妓合するための高力ボルトの設置間隔は，適切な方法が提案されていないため， j色路桶ノt
方書 ・1鋼橋編[3.17]の r10.7ポニート ラスJで示されている検力の考え方に準じて決定され，約 10cm 
とされている.本節では 補強フランジをボルト接合により取り付ける際の合理的なボルト間隔の決'ど
法の提案を目的として，弾塑性有限変位解析を実施した.なお，解析には板要余のための弾塑什有限公
位解析プログラム USSP[3.18]を用いた.また，補強された縦補剛材は，既存の縦補剛材が 2つの山形ア
ングル材により挟み込まれた構造のため，補強後の縦補問IJ材には級ねじれ座屈は発生しないと想定でき
るので，高力ボルト設置位置に作用するせん断力に着目して高力ボル ト間隔を決定する. 
• 
(1)解析モデルの設定
図-3.34に示すように，文献 3.19にある阪神高速道路公団の北港西北出 P-2での Sec2②の尖補剛板
パネルを柱解析モデルへとモデル化し，解析対象とした.解析モデルの有限要素の分割状況を図-3.35に，
解析における境界辺，および面での境界条件を表-3.10に示す.
初期たわみには，補剛板パネル全体および補強縦補剛材問のサプ補剛板パネルのそれぞれに不利とな
るように 2つの初期たわみ波形を重ね合わせたものを導入した.ここで，それぞれの最大値は，道路犠
示方書の製作基準に準じ，補剛板パネル全体の初期たわみの最大値を womm=α/1~OOO，また.板パネル
の初期たわみの最大値を VO.max= b/150とした.ここに，aは横補問。材間隔 (=2，500mm)， bは補強縦補剛
材間隔 (=500mrn)である.
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(b) USSPで用いる縦補剛材モデル(a)実橋脚における補強縦補剛材
縦補剛材の解析モデル化 (寸法単位 :mm) 図-3.36 
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補強縦補剛材の断面二次モーメントおよび断面積の比較表-3.1 
縦補剛材
実際の補強縦補剛材
USSPで用いる 誤差
比較項目 縦補剛材モデル (% ) 
断面二次モーメント (cm4) 3.264x104 3.356xl04 2.79 
断面積 (cm2) 103.12 104.67 1.50 
供用下の既設縦補剛材に用設補強フ ランジを高カホルトによ って搾合す解析プログラム USSPでは，
戸J~そこて， 1~ -3 .36(a) に示す補強縦補剛材を，る状態、をそのまま再現してモデル化することが難しい.
(b)のような T字形の縦補剛材に置換してモデル化した.
表-3.11に示すように?縦補剛材の付恨まわりの断面二次モーメ ント，および補強縦補問IJ材を合む縦補
モデル化に伴う誤差をな くすため，
縦補強部材の両端部には，剛材の全断面積の誤差ができるだけ小さ くなるような断固形状を採用した.
補剛材板厚の約 3.3倍のエンドギャッフを設定した.
(2)弾塑性有限変位解析による解析結果と合理的な高力ボルトの間隔についての考察
cは単位jえさ
および α:解析モデルの長さて総補
また Py.sAは，解析モテルのエント
同図において，図-3.37には，軸方向圧縮力 P/PYSA一軸方向平均ひずみE/εy曲線を示す.
当たりの軸方向平均ひずみ (=uo/a， uo:荷重載荷長の軸方向縮み，
同IJ材間隔)， Eyは降伏ひずみ (=σ'y/E=355/2.0x 105=0.001775) である.
同図によると，対象とした補剛板パネルの最大村方向ハ:ギャップ断面における全塑性軸方向力である.
PYSAの 8%程度上昇していることがわかる.
図田3.38には，縦補剛材の高力ボルトによる按合位置での単位長さ当たりのせん断力 SIの分布を，代
縮力 Puは，
表的な荷重パラメータごとに示す.縦軸は単位長さ当たりのせん断力 S}/，償軸は縦補剛材のイセ毘を示す.
単位長さ当たりのせん断応力 SI は補強フラ ンジの端部付近で集中的に大き くなり問図によると，
一方，縦補剛材の中央部では相当に小さい.
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図-3.37軸方向圧縮力一軸方向平均ひずみ関係
.・
る断面が明確にできる.すなわち，補強後の補剛板パネルのなかで最初の損傷発生箇所を明確にできる.
地上部の鋼断面を制御断面に設定できるため，損傷を受けた場合の早期発見，および損傷の程度の判断
各補強部材の両端部にエンドギャップを設けると 補強部材の既
エンドギャ ッフを設けて縦補剛材を追加 ・補強する耐震工法によると，補強部材の両端に設けるエン
ドギャ ップの鋼板が先行して塑性変形するため，補強後の補剛板パネルの耐荷力と変形性能とを決定す
同図から最も厳しい 1本目のボルトに作用するせん断力は s=111.1 kNとなり，地震荷量
を最大中心間隔 15cmピッチに配置
Sくρaeの関係が得られるため，
ここで，補強部材を接合する高カボル
(3.6) 
縦補剛材の補強フランジの端部から最小縁端
高力ボ
図中の高力ボルトの設置間隔 Lbは，縦補剛材間隔 bあるいは横補剛材間隔 αの 10分の lかど
図-3.38のむの分布を，道路橋示方書 ・1鋼橋編[3.17]の「スタッド ・ジ
図-3.39に示す三角形の分布形状に理想化した.
存の補剛板構造への取り付け作業等の補強工事の施工を容易にする上でも，有利であると考えられる.
寸法の大きい補強部材の搬入が必要であっ
補強縦補剛材の端部付近における極めて集中的な単位長さ当たりのせん断力 SHは，端部の数本の高力
地震時の許容応力度の割嶋し係数 1.5を乗じている.
若干，安全側であることを確認した.
高力ボルトの設置位置
50 100 
補強縦補附材位置 (cm)
ホルトの設鎧位置(間隔は 15cm) 
3. 7エンドギャップを設けて縦補剛材を追加 ・補強する耐震性向上方法の評価
l本目のホルト
Lb= 250/10 =25 cmとなる.
s= 11.1 kN 
図-3.40 
。
o 105 25 5 
I I 
9.25 
高力ボルト (2面せん断)
に対する高カボルトの許容力 ρae=1.5 x 96= 144 kNと比較すると，
ルトの設置間隔は最大中心間隔 15cmで良いことが確認できた.
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?
???
??
?
??
? ?
??
??
???????
??
?
?
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? ? ?
著しい重量の用加を伴う補強工法や，
以上から，現夜採用されているボルトの間隔 10cmは，
?
を参考にして，
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1本自の高カボルト (M22)
一一 単位長さ当たりのせん断力分イIJ (P/PYSA=O 6) 
一一 則 1日な単位長さ当たりのせん断力分イ1
100 125 
補強縦柿剛材の位置 (c~)
地震時にのみ荷重が作用することから，
ちらか小さい方であり，対象とした補剛板では，
そして，
三角形分布への置換
ベルに作用するせん断力分布の理想化」
Lb = mi n { b; a/1 0 } 
また，
距離 4.0cmの位置に設定する.
には有利であると考えられる.
そこで，
50 
図-3.40に示すように，
設計条件等の制約で，
ボルトで分担される.
図-3.39 
する.すると，
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• 
たり供用下での施工が困難な補強方法は適用し難い場合には，縦補問Ij材を追加 ・補強する補強方法のよ
うに，箱断面内側から施工が可能で，かつ小片の部材を使用する耐震補強方法が有利である.ただし，
補強部材の材片が多く，橋脚内部での作業工程も多いため，施工面 ・経済面で改善の余地が多いと考え
られる.
3. 8まとめ
本帝.では，エンドギャップを設けて縦補剛材を追加・補強する圧縮補剛恨の補強方法を，既設の銅製
橋脚の補剛板に適用した.これは，アンカ一部の耐荷力に余剰が見込めない場合 補強後の耐荷ノJの上
昇をできるだけ低減し，ア ンカ一部の損傷発生を防止できる耐震補強方法を採用する必要があるためで
ある.その補強効果を漸泊繰返し水平変位載荷実験，およびハイブリッド地震応答実験により検討した.
得られた主な結果は以下のとおりである • 
a.エンドギャッフを設けて縦補剛材を追加・補強する補強法の繰返し荷重下での補強効果
i) 軸方向圧縮力の比 N/Npsが 0.11の鋼製矯仰を怨定した箱形断面住形式の実験供試休 CEO-l(塑料 不
ん=2.17，μ9S= 3.99)に対して，エンドギャップを設ける縦補剛材補強 ・追加工法を尖胞すると，耐
荷力上昇を補強前の 20%程度 (β1=1.21) にとどめ，塑性率を 4.41(μ9ぅ==6.61) まで改善できる.
コンク リート充填補強を行った実験供試体 CCO-1の強度上昇率 βiは 1.64であり，エンドキャ ップ
を設ける方法はコンクリートを充填する場合に比べて補強後の耐荷カを低減できる効果が若しい.
i ) ._ -方向に水平変位を漸朋させた実験供試体 MER-2では， δ/δyが 3程度においても，補同1t反パネル
には著しい座屈変形が発生せず，載荷変位が大きくなると局部!宅周波形の進展が丸 られる.補剛似
パネルのたわみ量は 繰返し荷重を作用させる場合よりも小さいことを示した.
ii) 補強を行ったいずれの実験供試体でも，補強フランジ，および附設縦補剛材の両端に設けたエンド
ギャップにはじめに塑性変形が発生し，この塑性変形によ りエネルギーを吸収できる.補問IJ板ハネ
ルの変形は 補剛板パネル全体がたわむ変形モードから，縦補剛材を節とする変形モートへと改持
され，補剛板パネル全体のたわみ量も小さくなる.
iv) 応屈パラメータに関する制限値を満足する実験供試体 CNO-6は，Rsの値を除いて CER-3とほぼ問
様な値の庵屈に関するパラメータを有しているので，縦補剛材を追加 ・補強する方法により既存の
補剛板パネルを補強するが，エンドギャッフを設けずに連続化する場合に相当する.実験供試体
CERろでは CNO-6に見られた耐荷力の著しい上昇 および柱基部での鋼材の割れは発生しなかっ
た.これは 補強部材の端部にエンドギャップを設置し，この部分がほかの部分よ りも先行して.
確実に塑性変形するためである.
b.軸方向圧縮力の違いが補強効果に及ぼす影響
i) 軸方向圧縮カを全塑性軸方向力の 0.11，0..18，および 0.30倍に設定したそれぞれの実験供試体 CER-3，
CER-4， およびCER-5を比較すると，塑性率んはそれぞれ， 4.41， 3.79，および3.041 強度上昇率 sl
はそれぞれ 1.21，1.27，および 1.29となり，軸方向圧縮力の比が地加すると，耐荷力は上昇するが
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塑性率は低下する傾向を示す.
i ) 実験供試体 CER-3とCER-4では， μ95の値はほぼ同様であり，柱部材に作用する軸方向伍縮力が降
伏応力の 0.2倍程度以下であれば， エンドギャップを設ける補強法により十分な補強効果が得られ
る.
C.ハイブリッド地震応答実験により得られた結果
i) 実験供試体 HER-lには JMA地震波(1995年 1月 17日に神戸海洋気象台地盤上で観測 ・記録され
た南北方向の地震加速度)， HER-2には JR-Takatori地震波 (JR鷹取駅構内地盤上における南北方向
の地震加速度)を入力した.さらに， HER-lの実験終了後に， 引き続き Higashi地震波(東神戸大
儒付近地盤上で観測 ・記録された南北方向の地震加速度)を入力し， 補強された橋脚が損傷を受け
た後の地震に対する安全性についても検討した.
i i) 最大応答変位は， JAM地震波の場合，降伏変位の 4.4倍， JR -Takatori地震波の場合，6.0倍であった.
残留変位を橋脚高さで無次元化すると， JMA地震波の場合で 1/286，JR -Takatori地震波の場合で 1/89
となり，道路橋示方書 ・V耐震設計編で定められている 1/100を若干上回る.1種地盤上に建設さ
れている既設の鋼製橋脚の耐震補強の場合には，変形性能のみでなく ，強度に対する補強も必要で
ある.
ii) 道路橋示方書 ・V耐震設計編で期待されている最大弾性応答加速度は，1種地盤に対して 2，000gal， 
1稀地盤に対して し750galである.本研究で対象とした実橋脚の最大弾性応答加速度は，これらの
値に対して JMA地震波の場合 93.5%， JR-Takatori地震波の場合 68.9%となった.したがって，
JR -Takatori地震波の地震動を用いて最大弾性応答加速度が約 1，750galになるように振幅調整が行わ
れた地震波(道路橋示方書 ・V耐震設計編に規定されている標準加速度応答スペク トルに近い特性
を有するように，強地震記録を振動数領域で、振幅調制した地震加速度)を入力する と 最大応答変
位，および残留変位はさらに大きくなると考えられる ことを示した.
iv) エネルギ一一定則に基づく地震時の最大応答変位の推定値と実際の橋脚の応答変位とが異なるこ
とが予想されることを示した.
v) 実験供試体 HER-2の下端ダイアフラムと補強縦補剛材の補強フランジとの問のエンドギャップに
おいて，ダイアフラムの上下で，縦補剛材に局部的な横ねじれ座屈が発生した.実験供試体 HER-1R
では，ダイアフラム付近の補強縦補剛材に局部座屈変形などの損傷が明確に見られない.地震荷重
を受ける場合，最大応答変位が小さいとエンドギャップに塑性変形はほとんど発生せず 大きい場
合にもエンドギャップの縦補剛材に塑性変形が発生する程度であり， その他の鋼部材には顕著な変
形が見られない.エンドギャ ップを設ける場合にも，強地震が作用した後も補強後の補剛板パネル
は十分な耐荷力と変形性能とを有していることを示した.
参考文献
3.1 阪神高速道路公団 :既設鋼製橋脚の耐震補強設計要領(案) ・同施工マニュアル(案)， 1997.3. 
3.2 首都高速道路公団 :既設鋼橋脚の耐震性向上設計要領(暫定案) ， 1996.8. 
3.3 名古属高速道路公社保全部:既設銅製橋脚の耐震補強要領(案) ， 1996.9. 
68 
-
3.4 後藤芳額，宮下 敏:アンカ一部を考慮、した 柱ー式銅製橋脚の地震時終局強度特性 上木学会論
文集， No. 598/1 -44， pp. 413-426， 1998.7. 
3.5 迫田治行，北田俊行，尾立圭巳，加貨山泰ぺ鉄筋コ ンクリート方式で設計された銅製崎脚定着
部の終局限界状態と非弾性挙動の定式化 p 鋼構造論文集， Vol. 6， No. 21，日本銅構造協会 Ipp. 83-96. 
1999.3. 
3.6 北田俊行，迫田治行，尾立圭巳，堀江佳平，新名 勉:鉄筋コ ンクリート方式で設計された銅製
矯脚定着部の終局強度について，鋼構造年次論文報告集，第 6巻，日本鋼構造協会，pp. 221-228， 
1997.11. 
3.7 北田俊行，中井 博，加貨山泰 損，松村政秀 :既設銅製橋脚における補間IJ恨の船長補強に関する
研究，構造工学論文集， Vol. 45A，土木学会， pp.215-226， 1999.3. 
3.8 Matsumura， M.， Kitada， T.and Kagayama， T.: A Seismic Retrofitting Method of Existlng Steel Brldge Piers事
Bridge Management 4， Thomas Telford， London， pp. 263-270， 2000. 
3.9 北田俊行，中井 博，松村政秀，加賀山泰 ー:繰返し漸用水平変位戟荷による既設鋼担陪j出!補問IJ
板の耐震補強法に関する実験的研究，偽造工学論文集， Vol. 46A，土木学会， pp.127-134， 2000.3. 
3.10 Kitada， T.， Matsumura， M. and Kagayama， T.: Optimum Spacing of High Strength B01ts for Connectlng 
Additional Flange Plates to Origina1 Longitudinal Stiffeners for Selsmic Retrofitting of EXlstlng Steel 
Bridge Piers， Memoirs of the Faculty of Engineering， Osaka City University， Vol. 40， pp. 45-52， 1999.12. 
3.11 土木学会鋼楠造委員会座屈設計のガイドライン作成小委員会:座屈設計ガイトライ ン，pp. 1 3ト161. 
土木学会， 1987.10. 
3.12 日本道路協会:道路橋示方書・向解説， V耐震設計編， 2002.3. 
3.13 徳永法夫，中本 覚，吉村敏志， JfIJ部清次，大崎 健:鋼製橋脚l耐震補強による基礎への影響に
関する 一考察，檎造工学論文集， Vol. 45A，土木学会， p p. 397 -404， 1999 .3 . 
3.14 中井 |導 北田俊行，中西克佳:ハイブリッド実験システムを用いた鋼柱 ・合成柱の耐荷什.お
よび耐震性に関する研-究，大阪市立大学工学部紀要 ・震災特別号「阪神 ・淡路大震災の調?を ・報
告J， pp. 13 1 -148 ， 1997 .1 . 
3.15 日本道路協会:道路橋示方書・同解説， V耐震設計編， 1996.12. 
3.16 日本道路協会:道路橋示方書・同解説， V耐震設計編， 1992.2. 
3.17 日本道路協会:道路橋示方書・向解説， 1鋼橋編， 1992.2. 
3.18 USSP研究会 :USSPユーザーズ ・マニュアル，理論編， Ver.3.0，日本構研情報， 1996.1 O. 
3.19 阪神高速道路公団湾岸管理部，川田・目立建設工事共同企業体:緊急鋼製橋脚補強工事 (9-1-湾岸)， 
北港西北出 P2，平成 9年度，設計計算書， 1998.6. 
69 
第 4章損傷箇所を橋脚柱部材内に特定する耐震補強法の提案
4. 1まえがき
本章では，第 2章で提案した地上部の鋼断面を制御断面とし，制御断面の鋼材の高塑性変形能を利用
する補強コンセプト (CPZM) の 1つである，橋脚柱部材の中央に塑性変形を発生させる鋼断面 (EPS
断面)を設けることにより，強度の上昇をがIJえ，所要の変形性能を確保する新たな耐震性向上方法の妥
当性を実験的に検討する. EPS断面を設置した柱部材は，柱部材の中程に他の区間よりも強度が若干弱
くなるように コンクリー トを充填するが，特別に設定した短いコ ンク リートを充填しない鋼断面区間
をEPS断面として挿入した構造である[4.1].その断面区間をコンクリート充填断面よりも先行して降伏
させ，その後，大きな塑性ひずみの発生が可能となるようにすることによって柱部材の変形性能を改善
する方法を提案する.この耐震補強法の妥当性を，純圧縮力載荷実験，静的漸明繰返し水平変位戦荷実
験，およびハイブリッド実験により検討する[4.2，4.4]. 
4. 2損傷箇所を特定する耐震補強法の概要
EPS断面には塑性変形を発生させるが， EPS断面では耐荷力低下の要因である補剛板パネルの全体座
屈の発生を防止し，さらに，その上下断面などの他の断面では局部座屈の発生を防止する必要がある.
本検討では，図-4.1に示すように， EPS断面の上の断面の座屈防止を目的として，経済性・施工性に有
利なコ ンクリー ト充填補強工法を適用した.補強部材による自重の増加があまり許容できない場合など
コンクリー トを充填する方法が採用できない場合には，補剛板パネルに炭素繊維シートを貼付して板パ
ネルの座屈を防止する方法，箱断面内側に支保工を設置し補剛板パネル全体の座屈を防止する方法など
のコンクリートを充填しない補強方法を採用し， EPS断面の上の断面での補剛板パネルの座屈変形を防
止する必要がある.
本補強方法を，単柱形式の鋼製橋脚に適用する場合で，EPS断面の上方の断面をコンクリート充填補
強工法により補強する場合， (a)既存の中詰めコンクリ ートの充填高さ， (b) EPS断面の区間長， (c) EPS 
断面内の縦補剛材の形状，および (d)追加充填コ ンク リートの充填高さが，その補強効果に大きな影響
を及ぼすと考えられる.
a.中詰めコンクリ ートの充填高さ
兵庫県南部地震の発生以前から，銅製橋脚には，車両衝突による大きな損傷を防止するため，中詰め
コンクリートが打設されている.その高さは，例えば文献 4.5によると， (ベースプレート天端から地面
までの高さ+地面から 2m以上の高さ)とされる.実際には鋼製橋脚の立地条件によって 中詰めコン
クリ ートの充填高さは様々な値をとると考えられるが，中詰めコンクリ トーは， ペースプレート天端か
ら3.5m程度の高さ まで充填されていると考えられる.
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b.EPS断面の区間長，および EPS断面内の縦補剛材の形状
橋脚柱の十分な変形性能を確保するために， EPS断面で十分な変形性能を確保できるように，EPS断
面の補剛板パネル全体の座屈変形の発生を防止する必要がある.したがって， EPS断面の区間長の投定
が補強効果に著しい影響を及ぼすと考えられる.
C. 追加充填コ ンクリートの充填高さ
EPS断面に限定して塑性変形を発生させるために， EPS断面は既存の中詰めコンク リー トの直上に設
置する.EPS断面よりも上の断面には，座屈防止のためのコンクリ ートを追加 ・打設する.したがって，
この追加充填するコンクリートの充填高さを適切に設定する必要がある.
b . 縦 ~rn岡1).fイ問臥
L" ・EPS断的!の[XraJ伝さ
L 水平(~f Jl~の峨(~J位低から
稿!仰 ド端までの距雌
Lt 巾品めコンク リー トの允1良市lさ
Ln 
タイアフラム
允州コ/クリート
タイ アフラム梢J色
EPS断1ft]
中品めコ J クリート
図-4.1 EPS断面を設置した柱部材の慨要
4. 3純圧縮力載荷実験による EPS断面の耐荷力特性の検討
本補強法において ESP断面で十分な耐荷力および変形性能が得られるように， EPS断出での)今回灸
形の発生を抑制することが重要である.そこで， EPS断面を有する補剛板橋造をモデル化した小引の丈
験供試体を用いて純伍縮力を漸指させる純圧縮力載荷実験を実施し， EPS断面の耐荷力特性を実験的に
検討した.純J_-f縮力の載荷には し000kN万能試験機を使用し，軸方向変位を耐荷力の低下が凡られる
まで漸嫡載荷した.
(1)実験供試体
着目するパラメータは，縦補剛材間隔と EPS断面の区間長とから算出されるアスヘクト比 αrg(=L'J(/b， 
L~g : EPS断面の区間長， b:縦補剛材間隔)としー αjgを0.2-"'1.0の間で変化させた. なお，既設の鋼生2
橋脚では，縦補剛材間隔が約 50Cffi，績補剛材間隔が約 1.5-"'2.5mにと られているため，既設の銅製矯
脚の補剛板パネルの asgは3.0-"'5.0程度と算定される.
実験供試体は， qgを0.2，0.4， 0.7，および 1.0に設定した4体，および asR=0.4，0 7に設定し， EPS 
断面内の縦補剛材の高さを 岬部あるいは全長にわたって低減した4体の計 8体の供試体を製作した (表
-4.1参照).なお， αsg=O.7-'"1.0が， EPS断面の縦補剛材問の板パネル p すなわちJ:f縦カを受ける 4辺単
純支持板の座屈モードの l波形に相当する.
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表-4.1 実験供試体の内訳と縦補剛材の設定
実験供試体名 |αsg EPS断面の設定
K02 0.2 
U 
0.4 
LL~ 
~~円
28 25 
→T←吋
H I 
K04 
? ? ? ?、r
o。
K07 0.7 (a) K02 
T 
(d) K 10 
KIO 1.0 L W 
~亭ヱロ陣
K07土3P‘ 0.7 
K07-L3
U I 0.7 L ~ 
8干 83匹K04-L3P村~ I 0.4 
K04-L3
H I 0.4 
注:. :13PS断面中央部分 (39.2mm)の縦補剛材の高さを 8.3mmに設定
: EPS断面内の縦補剛材の高さを 8.3mmに設定
山:EPS断面中央部分 (5.6mm)の縦補剛材の高さを 8.3mmに設定
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01 • • 。• ~ I 1 。 p、。
• 
口:コンクリート0 ・ • '，.1 0 。、
一
(a)側面図‘ (b)断面図(AA)
図-4.2 実験供試体の概要(純圧縮力載荷実験，寸法単位:mm) 
実験供試体は，既設の鋼製橋脚を層、定した実験供試体 CEO-lから EPS断面を取り出した 2対の補剛
板パネルからなり，補剛板の板厚 tを2.8mm，縦補剛材間隔 bを 86.8mm，および縦補剛材の高さ hは
25 mmとした(図-4.2および表-4.1参照).ただし，載荷板の寸法の関係で，実験供試体 CEO-lの断面
寸法を約 90%に縮小している. EPS断面の上下の断面にはコンクリートを充填している.
表-4.2には，各実験供試体の縦補剛材聞の板パネルの幅厚比パラメータ RR'縦補剛材の幅厚比パラメ
ータ Rs，および使用鋼材とをまとめて示す.こ こで，対象とする板のアスペクト比が 1.0よりも小さい
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内、，
ため，RRおよび Rsの算出には，次式で導かれる庵屈係数 kpおよびksを， それぞれ用いた[4.6]・
人=-L+〈 +2(α占Jl ~ 1.0) (4.1 ) 
αjg リ V
ks=」す+6(1-A)」す(αs~ 1.0) 
αL πー
(4.2) 
ここで， asg: (= LsgI b )縦補剛材問の板パネルのアスペク ト比， as: (= Lsc/hs)縦補剛材のアスペク ト比，
および、仏:ポアソン比である.
表-4.2 実験供試体の内訳，使用鋼材の機械的性質，および座屈パラメータ
実験供試体名 RR Rs σy E， μs (1"J 術i考
K02 0.238 0226 288.5 1.90 0283 436.2 αIR=0.2 
K04 0426 0.370 2885 1 90 0.283 436.2 af可=04
K07 0.581 0.469 2885 1.90 0283 4362 α~g=O 7 
KIO 0.618 0.508 288.5 1.90 0.283 4362 asg= 1 0 
一
K07-L3P 0.585 0.182 319.3 2.08 0280 3939 ぇ=0.7，補問IJ村尚さを部分的に L'3
K07-L3 0.585 0.182 319.3 2.08 0.280 3939 αも=0.7I 縦補問IJ材!日1さを ν3
K04土3P 0.492 0.174 319.3 2.08 0.280 3939 αfR c:0 4，補剛材ぬさを部分的に1/3
K04-L3 0.492 0.174 319.3 2.08 0.280 3939 afRc:O 4，縦補問IJ材1Vbセを 11
注 :σyおよび σluの単位は N/mm2，Esの単位は 105N/mm2である.
(2)実験結果
図-4.3には，実験から得られた各実験供試体の EPS断面における軸方向正縮荷重一軸方向ひずみ関係
を示す.ここで，縦軸は荷重 Pと全塑性紬方向力 Py(=図-4.2(b)の断面積×σ'y)との比 P/p}てあり.棋
帥は EPS断面上下のダイアフラム四隅に設置した変位計によ り計測した EPS断面の軸β向縮みムLげを
EPS断面の区間長 Lsgで除したひず、み量ε(=ムLs'f/Ls~) を降伏ひずみ εy で割り .それぞれ無次元化 してい
る.
表-4.3および図-4.4には，同図から得られた主な結果をまとめた.
α:sgを 1.0および 0.7に設定したそれぞれの実験供試体 KIOおよび K07では，最大荷主後の急激な両j術
力の低下は発生せず，ほぼ同様な耐荷力特性を示す.α勾=0.7 の場合で塑性率は 5.60 ， α~K =1 .0 の場介に
も5.39と良好な結果が得られた.損傷はEPS断面以外の断面には発生しなかった.EPS断面には，縦補
剛材聞の板パネルに局部座屈変形の発生が認め られたが， 縦補剛材を含む補剛板パネル全体の賂屈変形
は発生していない.また，鋼材のひずみ硬化の影響によ り，最大荷重はそれぞれ PuIPy=1.21，1.23とな
る.
一方，αsgを0.2および0.4に設定したそれぞれの実験供試体 K02および K04とでは，塑性率を著し く
改善できるものの.損傷は EPS断面に留ま らず，その上下に位置する合成断面部でも鍋絞の局部座屈の
発生が見られた.また，最大荷重は，鋼材のひずみ硬化現象，および合成断面部の荷重分胞により，そ
れぞれP，/P戸 1.86，1.59となり，著しい上昇が見られた.
EPS断面内の縦補剛材の形状を，断面全体にわたって 3分の 1，あるいは中央部分のみ 3分の lヘと
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低減した実験供試体では， asg=0.4の場合にも，損傷は EPS断面に限定して発生した.EPS断面の区間長
がasg=0.7 の場合には実験終了時まで， α~g=0.4 の場合には 156 /6y までは同様な軸方向荷量一軸方向変位
関係を示す.いずれの場合も，縦補剛材の高さを低減すると，変形性能が縦補剛材の高さを低減しない
場合に比較して低下するが，最大荷重を P，/Py=0.8~1.0へと低減できることが確認できた.ただし，ど
ちらも EPS断面では，最大荷重後，補剛板パネル全体の座屈変形が見られた.
2 2 r ・‘・ E ・ E ・ 1 ・ I 2 
{ F 叩~~.. .... ~ 〉、 』ぬ『 且. a‘ 、、 -. 1 -..1 0. え喝 ぬ『
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(a) EPSの区間長の影響 (b)縦補剛材の形状の影響(K04) (c)縦補剛材の形状の影響(K07)
図-4.3 軸方向荷重一軸方向ひずみ曲線
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表-4.3 終局荷重と変形性能との関係
供試体名 Pu I Py 6ulεy 
KIO 1.21 5.39 
K07 1.23 5.60 
K04 1.59 35.81 
K02 1.86 114.27 
K07-L3P 0.86 4.35 
K07土3 0.83 5.15 
K04-L3P 0.96 10.50 
K04土3 1.00 24.52 
さ1.0
仏
EPS断l而内の縦補剛材の，f.jさを全長あ
るいは ιE低減した場合の実験鮎栄
??
? ?
0.5 
αsg 
図-4.4 終局荷重とαSKとの関係
1.0 
-・
(3) EPS断面の区間長の設定と得られる設置効果に関する考察
EPS断面の区間長 Lsgと縦補剛材間隔 bとの比で表される EPS断面のアスペクト比偽g(=Lsg/b)に着
目して， EPS断面を有する補剛板構造をモデル化した純圧縮力載荷実験を実施し，適切な ESP断面の区
間長を検討した.得られた結果は以下のとおりである.
i) α38 を 1.0 および 0.7 に設定する と，最大荷重後の急激な耐荷力の低下は発生せず， α~g=1.0の場合に
も，塑性率 5.39が得られた.このとき，縦補剛材間の板パネルには局部座屈変形の発生がみられる
が，縦補剛材を含む補剛板パネル全体の座屈変形は発生しない.
i) α々 を0.2および 0.4に設定すると，耐荷力はそれぞれ Pu/Pys= 1.86， 1.59となり著しく上昇した.変
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形性能も改善できるが，損傷は EPS断面に留まらず，その上下に位置する合成断面部にも銅版の同
部座屈の発生が見られた.
ii) EPS断面内の縦補剛材の高さを低減すると，変形性能は若干低下するが，最大荷豆を Pu/P) s= O . 8~ 
1.0に低減できる. EPS断面内の縦補剛材の高さ，および形状を適切に設定すると，より精度良 く.
EPS断面の耐荷力性状をコントロールできると考えられるが，最大荷重後，補剛仮パネル全休の町
周変形が見られた.
以上から， ー燥な純圧縮力が作用する場合で，既存の断面から縦補剛材の高さを低減しない均合には.
asgを圧縮力を受ける 4辺単純支持板の座屈モードの l波形に相当する 0.7---l.0とする場合に.断面の降
伏応力程度まで耐荷力を確保でき，変形性能を改善できる ことが明 らかとなった.
4. 4漸増繰返し水平変位載荷実験による補強効果の検討
本節では，繰返し荷重が作用する場合に， EPS 断面の as~ の設定が，柱部材への EPS 断面の設置効以;
に及ぼす影轡，および既設の鋼製橋脚に EPS断面を設置する場合の適切な EPS断面のl;i問i之を検討す之ら
ため，梁-柱形式の実験供試体を用いて漸朋繰返し水平変位載荷実験を実施した.
4. 4. 1実験供試体
図-4.5---図-4.9，および表-4.4 には，実験供試休の概略およびそれらの内訳を示す. 各実験{j~pA休の F
端から縞脚雨jさLの 5分の lには，既設の銅製矯胸lをできるだけ再現するために 中詰めコ ンクリー |
を怨定して，目標圧縮強度 18N/mm2 のコンクリートを充填している • EPS断面はこの中詰めコ ンク リ
ート直上に設定した.なお，実験供試休 CEO-L/5および CCO-1は，それぞれコンクリートを係脚山さ
の 5分の 1および 3分の 2まで充填した実験供試体であり，それぞれ.コ ンクリ ートを部分充填した既
設の鋼製橋脚，およびコ ンクリー ト充填補強工法によ り補強した既設の銅製橋脚に相当する.結果の r~'t 
細はすでに 2.2節および 2.3節で述べたとおりである.
橋脚高さの 5分の lまで充填した中詰めコンクリートの上方に EPS断面を設定するための構造は，t~J 
-4.10に示すように， 2つの鋼夕、イアフラムを設置して鋼部材のみからなる EPS断面を形成した.EPS断
面よりも上の断面には 補剛板の座屈変形防止を目的としてコ ンクリ ートを充填する構造と した.この
追加コンクリートの充填高さ Lnは，鋼断面に局部座屈を発生させない高さ，すなわち， Ln=2L/5あるい
は 2L/3とした.
ここで， EPS 断面を設置した実験供試体名の‘~C'" に続く 2 桁の数値は， EPS断面をにおける縦補剛材
聞の板パネルのアスペク ト比asgの設定値を示す.asR=O.7---1.0が託縮力を受ける 4辺単純支持絞の座屈
モードの 1波形に相当するため，実験供試体 C02-L/5およびC04-L15は，それよ りも小さい EPS断面の
区間長を有する実験供試体である.実験供試体 C04S-U5 は.α~g=O.4 とし，図-4.11 に示すように， EPS 
断面内の縦補剛材の下端の一部を縦補剛材高さの 3分の lまで切削した実験供試体である.また.実験
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イ共試体 CI0C-L/5は， EPS断面に上部構造の死荷重を受け持つだけの十分な断面を有するコアブロ ック
を，実験供試体 CI0-L/5に追加・設置した供試体であり，強地震を受けて EPS断面を有する柱部材が損
傷を受けた後の補修性，すなわち残留変位の除去・損傷鋼板の取り替えの作業性の向上を期待している.
さらに，実験供試体 HI0-L/5および実験供試体 HI0R-L/5は後述のハイブリッド地震応答実験に則いる
実験供試体である.
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表-4.4 実験供試体の内訳，使用鋼材の機械的性質，および座屈パラメータ
尖験供日it件、才1 • 
. 
RR Rト Rs y/y ay E u σIU 仙~
' 
CEO-:ν5 0656 0.488 0605 1 849 32241 1 97 o 281 I 429 6 : ‘[Qよ‘コシクリ-I JIJ'1充tu. 帝京 t.3し
一一
C02-ν5 0.656 0.488 0.605 1 849 3224 1 97 0281 4296 I h補強ド.121豆し α、f02
C04-ν5 0656 0.488 0605 1 849 1 97 ，0 281 4296 I “補強"， f~ci し I al.=04 、
一 一一一' 
C04-Sーしゅ 0.656 0488 0605 1 849 3224 1 97 0281 4296 I 叫補強¥ 4bZし，(t， =0 4 
一一一
CIO-ν5 0631 0475 0556 1 805 2885 1 86 I 0 283 I 436 2 -付j1m"， ~ ~ I~ し， (1H.:: 1 0 
CIOC-υ5 0669 0493 0617 1 849 3365 1 98 0278 斗778 I “有{1Dl刊， aU1liし， αtl， .: 1 0 コマ_， [J " 
一
HIO-U5 0669 0493 0617 ] 849 3365 “制免‘¥ ヘfフI)ノト， α、=I 0 
『
HIOR-ν5 0669 0493 0617 1 849 336.5 1 98 0278 477 8 H 制1宝、¥/¥fフリ ノト， aH = 1 ()
CCO-l 0631 0475 0556 1 805 2885 1 86 o 283 I 436 2 I “コ/勺リ ー ト充t!"，d12し
' 
/主 :σyおよひσ11の単位は N/mm2，Erの単位は 10ベN/mm2である
(a) EPS断面上下のダイア フラム AおよびB (b)矩j彩タイアブラム Cおよひ D
図-4.1 0 実験供試体における EPS断面の製作方法
補剛収
EPS 
lWrr日
0 ・l・，・0・ιJ ・ 勾 fアづラム
38 (alJ =04) 
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• r、
0 ・v.• • 0 
図-4.1 EPS断面内の縦補剛材の形状(実験供試体 C04S-L/5，寸法単位:mm) 
4. 4. 2実験結果
(1)曲げモーメシト 一部材回転角関係
図-4 .12 には，各実験供試体の曲げモー メント一部材回転角曲線をもとにフ口 、ノトした各)~争供与試体の
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包絡線を示す.表-4.5には主な実験結果をまとめた.
a.補強を施さない既設の鋼製橋脚(実験供試体 CEO-L/5)
ダイアフラムを設置し，中詰めコンクリー トを橋脚高さの 5分の lまで充填した既設の鋼製橋脚を怨
定した実験供試体 CEO-L/5は， M，/My= 1.87および塑性率は μu=3.52であった.中詰めコンクリート充填
部分の上の鋼断面において，補剛板パネル全体が箱断面内側へ著しく座屈変形するため，柱部材の耐荷
カが低下する.
b.EPS断面の区間長の違いによる影響
EPS断面の縦補剛材間の板パネルのアスペクト比仏gを，それぞれ asg = 0 .2 ， 0 .4 ，および 1.0とに設定
した実験供試体 C02-L/5，C04-L/5，および CI0-L/5を比較すると，実験供試体 CEO-L/5の最大荷重から
の各実験供試体の強度上昇率んは，それぞれ 1.08，1.04，および 0.92，塑性率 μuは 6.73，5.61，およ
び 7.01となった. EPS断面の区間長が短いasg=0.2の場合には，耐荷力が約 10%上昇する. 方ー， EPS 
断面の区間長を，圧縮力を受ける 4辺単純支持板の座屈モー ドの 1波長程度に設定した実験供試体
CIO-L/5 (α~g=1 .0 ) ではん=0.92 となり， 耐荷力は EPS 断面を設置する前の CEO-L/5 の 耐荷力とほぼ同
等となった.すなわち， EPS断面の区間長を αな=1.0程度に設定すると， 補強の前後で耐荷力を変更す
ることなしに 変形性能のみを改善することができる.
C. EPS断面へのコアブロックの有無による影響
実験供試体 CI0-L/5のEPS断面の断面中心位置に死荷重を受け持つのに十分な大きさのコアブロック
を設置した実験供試体 CI0C-L/5は，実験供試体 CI0-L/5と比較すると，塑性率は 7.01から 5.00へと若
干低減するものの，安定した履歴ルーフを描き，s2の値も実験供試体 CIO-L/5と同様な 0.91となる.最
大荷重後の包絡線の落込みも，他の実験供試体と比較しても，極めて緩やかであり， μ95は 7.17まで期
待できる.μ95と μuとの比で比較すると，実験供試体 CI0-L/5では μ95/μu=1.15であったが，実験供試
体 CI0C-L/5では μ95/μu= 1.43となる.これは， コアブロックを設置する ことにより ，EPS断面の縦補剛
材問の板パネルが局部座屈する場合にも，軸方向縮みを防止できるためと考えられる.
d. EPS断面内の縦補剛材の形状
EPS区間内の縦補剛材の 一部を，図-4.11に示すように切削した実験供試体 C04S-L/5 とそうでない
C04-L/5とを比較すると， EPS断面の座屈強度が低減した面積の分だけ最大荷重が低下するために， 耐
荷力および変形性能とがともに若干低下する.しかしながら， μu=5.08(μ95=7.15) ，および ん=1.00をと
り，塑性率 ・変形性能ともに，実験供試体 CIOC-L/5と同様である.したがって，既存の横補剛材ある
いは夕、イアフラムの設置位置の関係などから EPS断面の区間長を短く設定せざるを得ない場合でも，縦
補剛材の断面積を低減することでt EPS断面での確実なエネルギー吸収が可能であり，十分な補強効果
が得ることが可能であると判断できる.
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図-4.12 実験供試体の作用曲げモーメント一部材回転角関係の包絡線
表-4.5 実験供試体の強度上昇率および塑性率
実験供 EPS断
終局変位 終局曲げモー 曲げ 強度上げ〉れ 切!件4My 面の医 (mm) メント(kN.m) 同IJ件試体名 (kN. m) 
関長 Lsg +側 -側 +側 一側 (kN/cm) sI β μ1 μy~ 
CEO-l 一 27.0 25.3 208.3 198.9 149.2 7，910 基準 一 2.17 399 
CEO-:ν5 一 35.0 36.1 292.8 296.8 156.7 9.200 1.37 Jl:l手 3.52 4.92 
C02-lJ5 0.2 66.2 74.0 305.0 310.0 156.7 9，011 1.48 1.08 6.73 9.53 
C04-L15 0.4 60.0 58.0 308.4 297.2 156.7 9，286 1.42 1.04 5.61 9 19 
C04S-.:ν5 0.4 59.0 54.1 298.1 297.2 156.7 9，487 1.37 1 00 5.08 7.15 
CI0-lJ5 1.0 63.7 64.2 284.8 285.2 169.7 11，335 1.25 0.92 7 01 803 
一
CIOC-lノ5 1.0 52.0 52.5 284.8 282.3 169.7 10，075 1.26 0.91 5.00 7.17 
CCO-l 一 67.2 78.8 333.1 327.2 149.7 11，390 1.64 1.19 11.35 12.99 
(2)補剛板パネルの変形状況
図-4.13-'"図-4.16には， 一例として，asgを0.2，0.4，および 1.0'に設定した実験供試体の尚さ方向のた
わみ ・軸方向ひずみの分布，および実験終了後の補剛板パネルの変形状況を示す.また.凶-4.17には，
各実験供試体基部付近の実験終了後の損傷状況を示す.これらの損傷状況は.実験終了後に変位をゼロ
まで戻して観察したものであり，最大荷重付近では，図-4.13----図-4.16に示すように変形監は小さい.
EPS断面の縦補剛材聞の板パネルのアスペクト比を，それぞれー偽R=O.2，0.4，およひ 1.0に設定した
実験供試体 C02-U5，C04-LJ5，および CIO-U5を比較すると J EPS断面の区間長が α日=1.0へと大きく
なるにつれて， (i) EPS断面の作用軸方向ひずみが大きくなる J (i)供試体基部付近への作用軸方向びす
みが小さくなる，さらに， (ii)供試体基部付近の座屈変形がほとんど見られない ことが明らかになった.
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鋼材のおよび C04-L/5の基部片側コーナ一部では，実験供試体 C02-L/5の基部両コーナ一部，また，
EPS断面は十分に塑性変形すα~g=O.2 程度の短い EPS 断面を設定すると，すなわち，割れが確認された.
EPS断面を設置した実験供試体そのため，柱基部付近に損傷が集中し最大強度も上昇する.る以前に，
ん=1.08となるが，コンクリートを充填した CCO-lの中で，実験供試体 C02-L/5が最も強度上昇率が高く
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図-416 実験供試体 C1 O-L/5の損傷過程およひ損傷状況
(a)実験(jhj式休 CEO-L/5
(d)実験供試体 C04S-L/5
、回. 
• 
(b)実験fJll~l~ 休 CCO- }
h‘= 
(e)実験(共試休 C10-L/5 
図-4.17 実験終了後の損傷状況
(c) 丈験供 11A付、 CO-lーしの
(η)~ 験/共 n式付、 C1 OC-L/S 
ぞf.α吋 =1.0に設定すると.コ ンフリートを部分的に充填した実験f共誌付、 CEO-L5六=ンLj人ぺ Ffj
上昇を作わずに.塑性率を 7程度まで向上できた.このとき、基部付近;こ;ま;まとんとえ形か允ιiL3デs
った.これは.EPS断面で縦補剛材聞の恨パネルに局部座屈変形か集中乙て吃:EL，Epsridl Jノ術的jいく
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パネル全体の座屈変形，および，それ以外の断面での座屈変形がほとんど発生しなかったためである.
また， α~g=O.4 に設定する場合でも， EPS断面内の縦補剛材の一部を低減すると， EPS断面以外に発生す
る損傷の発生を低減できることが確認できた.
(3)エネルキー吸収量
図-4.18には，曲げモーメントが負で変位がゼロを 1サイ クルとし，曲げモーメント一変位曲線で開ま
れる面積で算定した，主な実験結果の各サイクルごとのエネルギー吸収率をまとめた.同図からも， EPS 
断面を有する場合にも，コンクリー トを充填した柱部材と同等なエネルギー吸収量が可能である.すな
わち， EPS断面の塑性変形によって確実なエネルギー吸収を図ることが可能であることが確認できた.
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図-4.18 エネルギー吸収量の比較
4. 4.3漸増繰返し水平変位載荷実験による EPS断面の設置効果に関する考察
本項では，繰返し荷重が作用する場合に， EPS断面の偽gの設定が，柱部材への EPS断面の設置効果
に及ぼす影響，および適切な EPS断面の区間長を検討するため，柱-梁供試体を用いて漸泊繰返し水平
変位教荷実験を実施した. 主な結論は以下のとおりである.
i) コンクリ ートを橋脚高さの5分の lまで充填した銅製柱にEPS断面を設置すると，耐荷力の上昇は，
コ ンクリ ートを充填しない銅製柱に比べて 1.25~1.48，コンクリ ートを橋脚高さの 5分の lまで充
填した銅製柱に比べて 0.91~ 1.08となり，中詰めコンクリートが充填されている鋼製橋脚の耐荷カ
を大きく上昇させるこ となしに，塑性率 を 5.00~7.01 と道路橋示方書・ V 耐震設計編[4.7]で要求さ
れる以上の変形性能を確保できる.
i) とくに， EPS断面の区間長を，縦補剛材間隔と同等程度に設定すると，最大強度の上昇を伴うこと
なしに，十分な塑性率を確保できる. '方， EPS断面の区間長を小さく設定する場合にも，縦補剛
材の高さを低減するこ とにより，鋼材のひずみ硬化現象に伴う最大強度の上昇を抑制し 十分な変
形性能を確保できる.
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既設の銅製橋脚に既存の中詰めコンクリートの直上にEPS断面を設置する本補強法を，したがって
中詰めコンクリートが光明されている既淀
道路橋示方書 ・V耐区設計編で要求されているのと
適用する場合， ESP断面の区間長を偽g=1.0程度とすると，
鋼製矯脚の耐荷力を大きく上昇させることなしに，
コンクリ ート充填補強 工法により補強する時合このとき，それ以上の変形性能を確保できる.同等か，
また，地震後の補修 ・早期復 1Iを容易にするために I EPS と異なり，陥脚基部付近に損傷は発生しない.
α日=1.0の EPS断固を設置する均合に，
ハイブリッド地袋応答実験を実施した.
断面に死荷重を受け持つためのコアブロックを設けることも布効である.
4. 5ハイブリッド地震応答実験による強地震に対する安全性の検討
その上方にコンクリー トを橋脚高さの 5分の lまで充頃し，
強地震動が作用する場合の安全性を検討するため，
(1)入力地震加速度
実験供試体 H10-L/5には， 地震加速度として，兵庫県南部地震の際に JR鹿取駅桃内地悠上(1併地盤
上)において観測・ 記録された南北方向の地震波(前述の JR-Takatorl地震波)[4.81を， j色町矯ノドlfj:-
V 耐震設計編[4 .7] に規定する加速度応答スペクトルに近い特性を有する よ うに振動数領域て拡幅~Pu1 1i~し
た修正加速度波形，すなわち文献 4.7に規定されている標準加速度応答スペク トルに近い振動特刊をの
凶-419参照)最大加速度 868.83gal， するように振幅調整した地震波形(以下 JR-TK地袋波という.
補強しない既存銅製橋脚の断面における令塑什州 ノ~ r {I J一定な軸方向厄縮力として，また，を入力した.
力の 11%を戟荷した.さらに 実験供試体 H10-L/5の実験実施後に.引き続き JR-Takatori 地震伎を人 }J
し，補強された柱部材が損傷を受けた後の強地震動に対する安全性についても検討した.
図-4.20には， JR-Takatori地震波，JR-TK地震波，および道路惰示方芹 ・V耐震設計編[4.8]に規定され
(1穐地盤用)標準加速度応答スペク トルを示す.対象稿!同lの固有振動周期 T=0.757sに対応すゐている
および JR-Taktorl地震波とて.標準加速度応答スペク トル，
lR鷹取修正地震波
メ¥
lR底取地震波
操準応答スペクトル
50 
30 
0.1 5 3 2 05 o 2 0.3 
????? ? ????
?
?? ? ? ? ? ?
??
?
??????
および 1，618galとなる.
加速度応答スペク トルは， JR-TK地震波，
それぞれ し750，1，750， 
1，000 
最大加速度 686.83gal 
100 
。
???
?????
????
40 30 20 10 
-l，O00 
0 
回布周期 T(s)時刻 1(s) 
加速度応答スペクトル図-4.20 波の加速度の時刻歴JR-TK 図-4.19 
タイプn)(n種地盤，
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(2)実験結果
図-4.21には，実験供試体の水平変位および、水平加速度の時刻歴応答曲線， ならびに水平荷重一水平変
ハイブリッド地震応答実験より得られた結果を対象とする実矯閥lの応答値表-4.6には，位曲線を示す.
一質点系の弾性応答解析より算出したもの表中の最大弾性応答加速度は，なお，に段算してまとめた.
である.
最大応答変位 4.72cm (実橋脚図-4.21(a)によると，実験供試体 H10-L/5には，時刻 t=5.97sにおいて，
レベルでは 23.6cmであり ，橋脚高さの 1/33)が発生する.残留変位 δRは 1.17cm (実橋脚レベルでは，
文献 4.8で定められている残留変位の許容値である橋脚高であり，橋脚高さの 1/133)5.90 cmであり，
最大図-4.21(b)によると，時友IJt=4.63 sにおいては，また，さの 100分の l以内よりも小さい値である.
892 galに相当)が発生する. JR-TK地震波を用いると，
震加速度の絶対最大値が発生するプラス側に最大応答変位および最大応答加速度が発生するが，残留変
?
?
?
?応答加速度 178.34gal (実橋脚レベルでは，
最大応答変位以降の水水平荷重一水平変位曲線によると，位は最大応答変位とは反対側に生じている.
平荷重一水平変位ループの中心の原点からのずれは，残留変位の大小に影響を及ぼしていることがわか
る.また，表-4.6によると，道路僑示方書 ・V耐震設計編[4.8]で期待されている最大弾性応答加速度は，
1桶地盤において し750galであり，本研究で対象とした実矯脚の最大弾性応答加速度は，この値の 79.7% 
• 
δ~= -1.17 cm 
(=ー1.05dy)
t=8.69 s，δ=-3.68 cm (=-3.29dけ-5 
? ? ?
??
??
??
?
となった.
s，δ=4.72 cm (=4.22dy) ? ??， ， ?5 
。
200 100 。40 -200 -100 30 20 10 。
-・
水平荷重H(kN)時刻 t(s) 
(a)実験供試体 H10-L/5(JR-TK地震波)
~叫，V¥.ハハャハ州、~一一一一
δ'R=司0.86cm 
(=-0.77 Oy) 
丁目97s，か5.32州 =4.76dy)5 
。
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????
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200 100 。40-2∞-1∞ 30 20 10 。
水平荷重H(kN)時刻~ t (s) 
(b)実験供試体 HIOR-L/5(JR-TK地震波)
水平変位の時刻暦応答および水平荷重一水平変位の応答曲線
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図-4.21 
表-4.6 ハイブリッド実験の主な結果 (すべて実橋脚換算)
入力地震波 JR-TK 地震波
対象橋脚の固有振動j周期 (s) 0.757 
①最大弾性応答加速度 (gal) l、396
②イブリッド実験における最大応答加速度 (gal) 892 
③ハイブリッド実験における最大応答変位 (cm) 23.6 (=5.2δr) 
④ハイブリッド実験における残留変位 (cm) 5.90 (=1.3δ)) 
⑤入力地震加速度の忌大値 (gal) 687 
③ /L 1/33 
④ /L 1/133 
実験供試休 HI0-L/5の実験終了後に引き続いて， JR -Takatori地震波を入力するハイ フリッド地底応答
実験を実施した.実験供試体 HIOR-L/5によると，供試体 HIO-L/5よりも若干大きい最大応答変位 4.76δ}
をとるが，残留変位は HI0-L/5の約 73%となる.実験供試体 HI0-L/5の場合と同じ地袋波を，柱部村の
同じ方向に入力したため，両者の水平変位の時刻暦応答，および水平荷重一水平変位の応答曲線はほぼ
同じであった.いずれも，最大応答変位は，漸明繰返し水平変位載街実験で得られた塑竹本 7.01以下で
あったため 耐荷力の劣化は認められず，実験供試体 HIO-L/5は強地震動を受けた後も他全てあったと
考えられる.
(3)補剛板パネルの変形状況
実験供試体 H10-L/5には，最大荷重をとる時刻 t=5.98sにおいて， EPS断面に半波長 3---4cm程度の
局部座屈変形が発生した.
実験終了後の実験供試休 HI0-L/5の残留変形としては， EPS断面の縦補岡IJ材問の板パネルに，半校長
3.5 cmで， 1.2 crn程度の膨らみが発生していた(図-4.22参照)• 
4j i 
" 、、-‘・
2 1 1!ー
ミ:，. 11 I 旦川、¥l， H
ili 
‘ 
局部座屈(半波 3---4cm) 
司専、
: I I 35 cm 
図-4.2 実験終了後の残留座屈変形 (実験供試体 HIO由L/5)
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とりわけ実験供試体の最その他の断面，EPS断面の縦補剛材問の板パネルにのみ座屈変形が発生し，
すなわち，下端には見られなかった.EPS断面には，補剛板パネル全体の座屈変形は発生しなかった.
EPS断面の縦補剛材聞の板パネルのアスペクト比 αsgを 1.0とし， JR-TK地震波を入力した場合にも，
損傷は EPS断面の縦補剛材聞の板パネルのみに限定して発生し，橋脚は健全な状態、で保たれていたこと
が確認できる.実験終了後の実験供試体 H10R-L/5の残留変形も同様であり， EPS断面の縦補剛材問の
板パネルの座屈変形のみが観察された.ただし，兵庫県南部地震による鋼製橋脚の被災には 角部の溶
EPS断面を採用する際にしたがって，
(1)漸明繰返し水平変位載荷実験に基づく曲げモーメン トー断面回転角一曲率の関係
漸よ回繰返し水平変位載荷実験およびハイブリッド地震応答実験から， EPS断面の縦補剛材聞のアスペ
接部が縦方向にさけ，柱部材の完全な崩壊に至る例も見られた.
EPS断面で角部溶接割れが発生しないように配慮する必要がある.
4. 6 EPS断面の曲げモーメントー曲率関係の算定
も，
クト比 α}gを 1.0とする有効性が確認できた.以下では asg=1.0の場合，すなわち実験供試体 CI0-L/5を
対象として，計測された柱部材の曲げモーメント-断面回転角関係から， EPS断面の曲げモーメント ー
曲率関係を導く .
弾性範開において計測されたたわみ変形dmeには，図-4.23(a)に示すように，供試体基部の回転角によ
り生じる変位 drおよび供試体の弾性変形 δeとが含まれる.一方，実験供試体 CI0-L/5の終局状態にお
けるたわみ変形には，図-4.23(b)に示すように，dmeに加えて，EPS断面より下側の部材の回転角による
水平変位窃および EPS断面白体の変形に起因するらとが含まれる.ここで，終局状態は漸明繰返し
水平変位載荷実験により最大荷重が計測された繰返し 7回目である.
. 
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図-4.23 
EPS 
α~K= 1.0の EPS断面を有する柱部材は，終局状態で， EPS断面以外の部材は弾性的に変形し t EPS断市
の上下の部材は，ほぼ線形的な変形であると近似した. EPS断面の回転角を8{lとすると.
EPS断面の作用平均出けモー メント
ここで，
(4.3) 
断面の基部からの高さらおよび EPS断面の区間長 Lsgを用いて，
および平均曲率偽は，以下の諸式により算定できる.
L-L--L_/2 
A4P=A4u× y ax 
L 
Mp， 
(4.4) 
水平変位マイ
子守E;ト
(4.5 ) 
(4.6) 
δ 
θP L-LP fLsg/2 
δP=δ“一(δr+5c+δI) 
一θp，. -
rp L品8
(2)終局状態の設定
図-4.24には，実験供試体 CI0-L/5の高さ方向の曲率分布を示す.各計渋IJ断面の曲率は，
ナス側の各ピークでのフラ ンジプレートに貼付したひずみゲージにより計測した平均ひずみから，
縦補剛材問の局 gr~路間 愛形 による ひ平均ひずみの値は，測断面におけるひずみ勾配を算定して求めた.
各計測断面における両コーナーおよび断而中央に貼付 したひ
図-4.25には 終局状態、(繰返し何故7)に
ずみの集中による影響を小さ くするため，
ずみゲージにより計測された軸方向ひずみの平均値である.
それぞれ計測された州および圧縮力を受けるフランジプ レー トで，引張力を受けるフラ ンジプレート，
EPS断面には縦補剛材問の板パネルが応部座)凶灸形か発作なお，方向ひずみの尚さ方向の分布を示す.
両コーナ一部に貼付したひずみゲージによ り計測された値によ り評価した.しているため，
その上下断面よりも大きな曲率が計測され，
EPS断面が有効に機能しているこ とが雄認できる.
繰返し!司数-5以降て，EPS断面には，図-4.24によると，
。δ/Oy=1・δ/ふ=2
企 δ/ふ=3
a δ/ゐ=4
0δ/命=5・δ/δy=6 
一号一 δ/ゐ=7(終苅)
柱部材下端付近よりも大きな曲率が発生し，
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 
1 、
1 
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1.0∞ 
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?
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?
』
。町3・
a6d..企
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-今 .P-
0.0αX>5 O.以ぬ1
曲率 φ(1/mm)
高さ方向の曲率分布(実験供試体 CIO-L/S)
J:f縮ひずみの約 1.73倍の引張ひずみが発生して
O.α)()15 
。
図-4.2S(b)に示すように，引張側の柱部材下端には，
図-4.24 
この圧縮ひずみは 降伏ひずEPS断面へのひずみの集中が顕著に見られる.
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圧縮側では，一方，いる.
一みの約 27倍であり，終局状態以降，水平変位の明大に伴って， EPS断面への応力集中はさらに顕著とな
るが，縦補剛材聞の板パネルのアスペク ト比が 1.0となるように EPS断面の区間長を設定すると，終局
ひずみらuを約 30Eyと設定できる.
1 0 1.0 
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(a)平均引張ひずみ (b)平均圧縮ひずみ
図-4.25 終局状態における高さ方向のひずみ分布(実験供試体 C10-L/5)
4. 7 EPS断面を設置して損傷箇所を柱部材内に特定する耐震性向上方法の評価
EPS断面を設置して損傷箇所を特定する耐震補強法によると，鋼部材のみからなる EPS断面の耐荷力
と変形性能とで， EPS断面を設置した柱部材の耐震性を決定する ことができるため， 補強後の柱部材の
耐荷力を比較的精度良く算定することが可能であり，また EPS断面の縦補剛材の形状を変えることによ
って終局強度をコント ロールすることも可能である.さらに，損傷は主に EPS断面に限定して発生する
ため，損傷の程度の把探，損傷鋼板の補修の容易さにも繋がる.また， EPS断面以外の断面は座屈の発
生を防止できればよいため 耐震設計の容易さにつながると考えられる.
ー
4. 8まとめ
本章では，既設銅製橋脚の耐震補強法の中でも，強度上昇の関係でコンクリー ト充填工法が適用でき
ない橋脚に対して施工される縦補剛材を追加 ・補強する補強方法のように，橋脚基礎構造の補強 ・補修
を必要としない耐震補強方法として，柱部材の中程に他の区間よりも強度が若干弱くなるように，特別
に設定したコ ンクリートを充填しない短い鋼断面区間 (EPS断面)を設置する方法を提案した.そして，
この耐震補強方法の妥当性をー純圧縮力載荷実験，静的漸用繰返し水平変位載荷実験 およびハイブリ
ッド実験により検討した.
得られた主な結果は以下のとお りである.
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a.純圧縮力載荷実験により得られた結論
i) 終局荷重の上昇をほとんど伴わずに，変形性能を向上するためには， EPS断面の区間長.すなわち，
EPS 断面の高さ LSI? と縦補剛材間隔 b と の比で表される α~~=Lsp/b を 0.7 および 1 .0 に設定するのが
よい.このとき， EPS断面の縦補剛材問の板パネルには局部座屈変形が発生するが 縦補問IJ材を台
む補剛板パネルには座屈変形が発生しないことを明らかにした.
i) EPS断面の縦補剛材問の板パネルのアスペクト比αsgを0.4以下に設定する場合には， EPS断出内の
縦補剛材の高さを低減することによ って，変形性能は若干低下するが耐街力の t界を低減できるこ
とを示した.
b.漸i問繰返し水平変位戟ィ苛実験により得られた結論
i) コンク リートを橋脚高さの 5分の lまで充填した鋼担柱にEPS断固を設置すると，耐荷力の仁界は.
コ ンクリー ト を充頃しない鋼製柱に比べて 1.25~ 1 .4 8 倍，コンクリー ト を橋脚尚さの 5 分の i まて
充填した鋼製柱に比べて 0.91~1.08 倍とな り ，中詰めコンクリートが充填されている鋼到橋脚!の耐
荷力を大きく上昇させることなしに，塑性率を 5.00~7 .01と道路補示方書で要求される以上の全形
作能を確保できることを明らかにした.
i) EPS断面の区間長を，縦補剛材間隔と同等程度 (EPS断面の縦補剛材問の板パネルのアスヘク ト比
αげ=1.0) に設定すると，最大強度の上昇を伴うことなしに，十分な塑性率を確保できる ことをノドし
た. 一方， EPS断面の区間長を小さく設定する場合にも，縦補剛材の高さを低減することによ十)I 
鋼材のひずみ硬化現象に伴う最大強度の上昇を抑制し，十分な変形性能を確保できることを明らか
にした. EPS断面の区間長を asg=1.0に設定するとき， EPS断面の終局限界状態は， EPS 断面の作
用する)正縮ひずみが 30&yであった.
i i )a_¥ g = 1 .0のEPS断面を設置する場合にも，柱部材にコンクリートを充填するコ ンクリート光悦補強 r
法によって補強した鋼製橋脚と同等なエネルギー吸収が可能であり， EPS断面で発生する銅版のが
性変形によって確実にエネルギーを吸収することが可能であることを明らかにした.
c.ハイブリッド地震応答実験により得られた結論
コ ンク リートを橋脚高さの 5 分の l まで充填 した鋼製柱に as~=1.0のEPS断面を設置するとき，強地
震動が作用する場合にも，漸明繰返し水平変位載荷実験と問様に EPS断面が有効に機能し.地震品市松
荷後にも柱部材は地震荷重載荷前と同等な耐震性を有していることを確認した.
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、第 5章 結論
5. 1本研究の結論
本研究では，既設の矩形断面単柱形式の銅製橋脚柱部材を対象として，これからの耐浪什rnJ1二に要求
される項目を明らかにすること，および実用上十分な塑性率を確保し，かつれ定着部でのt負傷先生を防
止することが可能な耐震補強法の提案，すなわち，補強による耐荷力の上昇を柱定着部の耐荷力以ドに
とどめるが変形性能を向上できる耐震補強法を提案することを目的と して， 4 連の実験的研究を実施し
た.本論文は 5章より織成されており，各章で得られた主な結論を要約すると 以下のとおりである.
まず，第 l帝では，本研究の背景ならびに既設の矩形断面単柱形式の鋼製紙脚の耐震什向 1:に関する
既件aの研究および耐震補強法の現状について述べ，本論文の位置づけと目的とを明確にした.そして，
本研究の内容の概要を述べた.
第 2市では， (i)兵庫県南部地震のような強地震動であるレベル 2地震動に対して耐震設 1tされていな
い既設の鋼製橋脚， (i)既設単柱形式の矩形断面鋼製橋脚の耐震性向上法のなかでも路工'け ・経済什に
有利であるため基本的な耐震補強工法として適用されるコンクリートを充填する耐震補強方法を適用し
た既設の鋼製橋脚，および (ii)補剛板パネルの座屈耐荷カを高めレベル 2地震動に対処できる補剛仮
構造を有する新設の鋼製橋脚の耐震性を，上部構造の死荷量を想定した 一定の軸方向)正綿力を作用させ
た状態で、水平変位を繰返し漸噌させる漸朋繰返し水平変位載荷実験により検討した.また，コ ンケリ ー
ト充填補強工法が適用できない鋼製橋脚に対して適用される耐震性向上法のように，柱部材本部断面あ
るいはアンカ一部を最弱点部としない耐震設計の有用性を考察し，鋼材の塑性変形を活別して地上部の
鋼断面を制御断面とする耐震補強法 (CPZM)の必要性を述べ，そのための耐震構造を示した.
本章で得られた主な成果をまとめると，以下のとおりである.
i) 既設の補剛板構造では，補剛板が十分な耐荷力を発揮する以前に補剛板パネル全体の陀屈変形か発
生するため 柱部材の十分な耐荷力と変形性能とを確保できない場合がある ことを示した.
i) 陀屈パラメータの制限値を満足する補剛板構造を有する柱部材では，補剛板パネル全体の斥屈の1e
生を抑制でき，十分な耐荷力と変形性能とを確保できることを示した.ただし，柱部材法部断面て
鋼板の割れが確認された.したがって，柱下端近傍は，柱部材基部断面における鋼板の割れ，ある
いはアンカーボル トの伸び -破断が生じないように注意する必要がある ことを明らかにした.
ii)既設の補剛板構造では，既存の中詰めコンクリートを想定して，橋脚高さの 5分の lまてコ ンクリ
ー トを充填した場合にも， コンクリート充填部の上部の断面で補剛板パネル全体が廃屈変形するた
め，依然として，変形性能の不足は解消されないことを明らかにした.
v) ダイアブラムで密閉して，鋼断面が降伏しないような高さ(橋脚高さの 3分の 2)までコンクリー
トを充填すると，十分な変形性能を期待できるが，柱部材基部付近で，補剛板パネルの座屈.およ
び鋼板の割れが発生する場合もあることを明らかにした.
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vi) ダイアフラムにより充填コンクリートを密閉する場合には，合成断面における鋼と コンクリートと
の付着の程度の差違が，柱部材の耐荷力性状に及ぼす影響は小さいことを示した.
vi)損傷後の補修性を考慮すると，復旧に支障をきたす基部定着部での損傷を発生させないように，強
度をコ ントロールでき，かつ実用上十分な変形性能を柱部材で確保する必要があることを示した.
そのためには 柱部材の耐荷力を精度良く制御できる鋼断面の塑性変形により，柱部材全体の変形
性能と耐荷カとを確保する方法が有効であることを強調した.
第 3苧:では，鋼材の塑性変形を利用する耐震補強法の 1つとして，薄肉銅製補剛板構造により織成さ
れるJ.t縮補剛板を対象として，その変形性能を高めるため，補強部材の端部に，補強部材設置に伴う強
度の上昇をできるだけ低減できるが十分な変形性能を確保するために， エンドギャッフ(大きな塑性変
形を発生させる区間で補強部材を連続させない)を設けて縦補剛材を追加・補強する補強方法の概要を
述べた.エンドギャップの設置効果および有用性を，純圧縮力載荷実験および漸朋繰返し水平変位載荷
実験，および実測された地震加速度を入力するハイブリッド時震応答実験により検討した.また，柱部
材に作用する軸方向圧縮力の違いが補強効果に及ぼす影響についても検討した.さらに，補強部材を接
合するための高力ボルトの適切な配置間隔の決定方法について提案した.
本章で得られた主な成果をまとめると 以下のとおりである.
i) 既存の薄肉鋼板からなる圧縮補岡IJ板の変形性能の向上を目的として，縦補剛材の板パネルに対する
剛比と縦補剛材問の板パネルの幅厚比パラメータとを改善するため，縦補剛材の板厚の 3.3倍程度
のエンドギャッフを設けて，既存の縦補剛材の先端に補強フランジを，既存の縦補剛材問の板パネ
ル中央にj将設縦補剛材を，それぞれ，追加・設置する方法を提案した.これらの補強部材の寸法は，
補強後の補剛板パネルの座屈に関するパラメータの制限値を，それぞれ満足するように決定すれば
よいことを示した.
i) エンドギャッフは，補強部材の既存の補剛板パネルへの設置作業を容易にすること，補強後の補剛
板パネルの中でエンドギャッ フを最初に塑性変形させることによって，補強に伴う柱部材の耐荷力
の著しい上昇を低減すること，および補強後の補剛板パネルのなかで損傷箇所を明確にすることに
有効であることを示した.
ii) 純圧縮力載荷実験による と，本補強方法により補強すると，補剛板パネルの座屈変形モー ドを，補
剛板パネル全体を節とするモードから，縦補剛材位置を節とするモードへと改善でき 十分な耐荷
力と変形性能とを確保できることを示した.また，補強後の補剛板パネルの終局ひずみは 20Ey程度
であることを明らかにした.また，既存の縦補剛材に補強フランジを接合する際の高力ボルトの設
置間隔は，その最大中心間隔を 15cmとすればよいことを示した.
iv) 漸用繰返し水平変位載荷実験によると，軸方向圧縮力の比が0.11の場合には 縦補剛材を追加・補
強する補強によって，耐待力の上昇を20%にとどめ，塑性率を 2.17から 4.41へと改善できる.こ
の最大荷重の上昇は，コ ンクリ ートを充填する補強方法を適用する場合の強度上昇率 (64%)に比
べて十分小さいことを明らかにした.
v) 繰返し荷重が作用する場合にも， エン ドギャ ップを設けて縦補剛材を追加・補強することによって，
補剛板パネル全体の座屈変形モードから，縦補剛材を節とする座屈変形モードへと改善できるため，
補剛板パネル全体のたわみ量を小さ くできることを示した.また，エンドギャップを設置する方法
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は，エンドギャップではじめに塑性変形が発生するため，補強後の補同Ij板の損傷箇所を明確にでき
るとともに，その他の箇所，とりわけ柱基部での座屈変形や鋼材の割れの防止に有効であることを
明らかにした.
vi) ハイブリッド地震応答実験によると，兵庫県南部地震において観測された地袋波を入力する埼合に
は，エンドギャッフの縦補剛材に局部座屈変形が発生するが . 補剛板パネル全体はほと ん ど r~~ftU変
形せず，十分な耐荷力を確保できることを示した.ただし， 1樋地盤上に建設されている制民橋脚
の耐震補強の場合には，変形性能のみでな く強度に対する補強も必要であることを明らかにした.
vi)エネルギ--定則により推算される品大応答値の推定値とハイフリッド実験結果から何られる的大
応答値には大きな差違が確認された.
第 4章では，鋼材の塑性変形を利用する耐長補強法の lつとして 既設の矩形断面銅製防御の牝部材
の中程に，特定の断面で塑性変形を発生させることによって，柱部材の変形性能を改善する新しい雨j r~
補強法を提案した.そして， 得られる補強効果を，純圧縮力故荷実験 糊j~繰返し水平変位械1~:jrJミ験，
およびハイブリ ッド地震応答実験により検討し，提案する補強方法の有用性について険討した.
本王者で得られた主な成果をまとめると，以下のとおりである.
i) 既存の中埋めコンクリートの上方に，塑性変形を許容する鋼断而 (EPS断面)を設おし，この断出
の耐荷カと変形性能とで 柱部材全体の耐震性能を確保する耐震補強方法を提案した.EPS断而以
外の断面で補剛板パネル全体の座屈変形を防止する必要があることを示した.
i) EPS断面の区間長が短い場合には，EPS 断面に塑性変形が発生する以前に柱基部付近に f4~htl ~形か
発生するため，十分な EPS種面の設置効果が得られないことを明らかにした.この場合には， EPS 
断面内の縦補剛材の高さを低減すると， EPS断面の区間長を適切に設定する場合と問梯な補強効果
が得られることを示した.
ii) EPS断面の設置前と比較して，基部への作用曲げモーメントの品大値の上昇をほとんど伴わす‘に，
変形性能を向上するためには， EPS断面の区間長を縦補剛材間隔と同程度，すなわち， EPS断面の
区間長さと縦補剛材間隔との比で表される EPS断面のアスペクト比を 1.0程度に設定することを促
案した.このとき， EPS断面では， 縦補剛材問の板パネルの応部庵屈変形は発生するが，補剛仮パ
ネル全体の座屈変形は発生しないことを明らかにした.
5. 2銅製橋脚のこれらかの耐震性向上への提言
鋼製橋脚における補剛矩形断面柱を対象として，適用する耐震補強方法の選択に際しては，以下の諸
点を考慮する必要がある.
a.補強後の柱部材の耐荷力の上限値
柱部材下端断面あるいはアンカーボルトの損傷を防止する.そのためには，補強後の柱部材の耐荷力
は，柱部材下端の合成断面の終局耐荷力以下あるいはアンカーボルトで許容できる耐荷力の上限値のL
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ず、れか小さい方以下にコントロールする必要がある.
b.柱部材に確保すべき変形'性能
柱部材に要求される変形性能，すなわち，耐震設計上必要な塑性率は，動的応答解析による最大応答
変位以上であり 対象とする鋼製橋脚ごとに異なる値をとる.また，強地震動が作用する場合に代表さ
れる繰返し荷重，および一撃性の強い水平荷重の作用に対して，薄肉補剛板構造に十分な変形性能を碓
保するためには 補剛板パネル全体の座屈変形の発生を抑制することが重要である.
C. 損傷後の補強性および補修性
地震により損傷を受けた後の補強性および補修性を考慮すると，復旧に著しい支障をきたす柱部材基
部や定着部での損傷を防止するとともに，地上部の鋼断面に損傷を発生させる場合にも，限定された部
位あるいは慣傷の程度に留めることが重要である.
d.施工'陀および経済性
銅製橋脚の立地条件を考慮すると，鋼製橋脚の外側は，建築限界が厳しく，補強のために追加する部
材のためのスペースや補強工事のための十分なスペースを確保することが困難である場合が多いと考え
られる.また，供用中の柱部材への補強工事の実施，および美観上の配慮からも，柱部材の内側から施
工可能な耐震性向上方法を採用することが有効である.
以上をまとめ，既設の鋼製橋脚の耐震性向上に対する要求項目として 6項目を提言する.
1 .補強後の柱部材の耐荷力の制御性
2.補強後の柱部材の変形性能の確保
3.補強工事の経済'性
4.補強工事の施工性
5.損傷箇所の早期発見
6.損傷箇所の補修性
これら 6項目に着目して，これまでに既設単柱形式の矩形面鋼製橋脚を対象とした耐震性の向上方法
として適用されているコンクリート充填工法，および補強部材をダイアフラムと連続化して縦補剛材を
追加・補強する耐震工法，第 3章で述べたエンドギャップを設けて縦補剛材を追加・補強する耐震工法，
および第4章で述べた EPS断面を設置する耐震構造，それぞれの特徴をまとめると以下のとおりである.
a.コンクリート充填補強工法
経済性・施工性にも有利な補強方法であり，補剛板パネルの箱断面内側への変形を確実に防止できる
ことから，耐荷カおよび変形性能の向上に有効である.実橋脚への適用に際しては，供用下の柱部材へ
のコンクリート打設用孔の追加・設置や，コンクリートの自重鳩の影響がアンカーボルトおよび基礎構
造へ及ぼす影響について十分に注意'する必要がある.損傷は路面下に発生するため，損傷を受けた場合
には，その箇所・程度の把握が困難であり，損傷箇所の補修も容易ではない.
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b.補強部材をダイアフラムと連続化して縦補剛材を追加 ・補強する耐震補強方法
設計条件等の制約で，著しい重量の用加を伴う補強工法や， 寸法の大きい補強部材の搬入が困難な場
合には，箱断面内側から施工が可能で，かつ小片の部材を使用しているため有利な補強方法である.補
強部材の材片が多く，橋脚内部での作業工程も多いため，施工面・経済面で改善の余地が多いと考えら
れる.地上部の鋼断面が制御断面となるように設計できれば，損傷を受けた場合の早期発見 およびJ負
傷の程度の判断には有利であり，損傷後の補修・補強もー合成断面の場合に比べて容易である.この方
法では，補強部材によって柱部材の強度が上昇するため，橋脚柱下端部やアンカーボル トに出傷が発生
しないことの照査が必要である.
c.エンドギャッフを設けて縦補剛材を追加・補強する耐震補強方法
エンドギャッフの鋼板が先行して塑性変形するため，補強後の補剛板パネルの耐荷力と変形性能とを
決定する断面が明確になる.すなわち，補強後の補剛仮パネルのなかで 損傷の発生する筒所を明維に
できるとともに，補強に伴う柱部材の耐荷力の著しい上昇を低減できる.エンドギャ ップは補強部材の
設置作業の容易さにもつながる.
d.損傷箇所を住部材内に特定する耐震補強法
鋼部材のみからなる EPS断面の耐荷力と変形性能とで EPS断面を設置した柱部材の耐震性を決定す
ることができるため，補強後の柱部材の終局強度を比較的容易に制御できる. EPS断面では 補剛仮楠
造の耐荷力特性に著しい影響を及ぼす補剛板パネル全体の局部座屈変形を防止できるため 変形件能の
向上に有効である.損傷は主に EPS断面に限定して発生するため，損傷の程度の把梶，加傷鋼板の補修
が比較的容易であり， EPS断面以外の断面では座屈の発生を防止すればよい.
本論文では，これまで実施されてきた既設鋼製橋脚の耐震補強法の必要項目の中で，補強後の耐仰ノJ
のコントロール これまであまり着目されて来なかった補強後の損傷箇所を特定できることの優位作，
および補強後に損傷を受けた場合の補修の容易さについて着目し，そのための補強法および構造を提案
した.第 1章でも述べたように，鋼製橋脚は制約条件の厳しい場所に建設されるのが通常であり，地hL-
後も鋼製橋脚が建設されている現状を跨まえると，鋼製橋脚のより合理的な耐震補強法の提案が必要て
あると考えられ 本論文が銅製橋脚のより合理的な耐震補強法の提案に向けて一助になれば幸いてある
と考えている.
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